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RÉSUMÉ
Des 2672 ponts à portées multiples de la province de Québec, plus de 60 % sont de type 
poutre longitudinale en béton armé ou en acier. De par leur âge avancé et le manque de 
dispositions de dimensionnement parasismique, ces ponts peuvent être vulnérables aux 
futurs événements sismiques. Dans le but de réduire le risque sismique et de prévenir l’in­
terruption du réseau des transports, ce qui engendrerait de graves conséquences pour la 
province de Québec, cette étude propose le remplacement des appareils d ’appui conven­
tionnels habituellement utilisés au Québec par des isolateurs sismiques en caoutchouc 
naturel. La vulnérabilité de classes typiques de ponts réhabilités avec les dispositifs d’iso­
lation sismique est évaluée à partir du développement de courbes de fragilité. Des analyses 
non linéaires temporelles avec des modèles analytiques détaillés ont été conduites autant 
pour les configurations typiques des ponts continus (MSC) que pour des ponts simplement 
appuyés (MSSS) à portées multiples. La comparaison entre la fragilité des ponts tels que 
construits et des ponts isolés a aussi été menée. Les courbes de fragilité pour les ponts 
réhabilités constituent un outil puissant pour l’évaluation de l’impact d ’une méthode de 
réhabilitation sur la performance des différentes classes des ponts et soutiennent la décision 
de priorisation pour la réhabilitation des structures déficientes. En utilisant les principes 
de l’analyse statistique des essais, une étude analytique de sensibilité a révélé que les para­
mètres qui influencent le plus la réponse des composantes critiques des ponts du type MSC 
et MSSS sont : la rigidité effective des isolateurs sismiques, la rigidité des culées et l’écart 
entre le tablier et les culées, et aussi des variations dé la géométrie des différentes classes 
de ponts et la variabilité du contenu fréquentiel des tremblements de terre. Cette étude de 
sensibilité semble indiquer que la variation des propriétés de certains paramètres tels que 
l’amortissement structural, la masse du pont et l’angle de biais peut avoir un impact sur 
la réponse des ponts considérés et ces paramètres doivent être examinés attentivement lors 
de l’évaluation de la vulnérabilité sismique des portfolios de ponts de types MSC et MSSS. 
Une étude comparative pour évaluer l’impact de l’isolation sismique dans la réponse des 
composantes critiques des ponts en béton armé de types MSC et MSSS a été réalisée en 
utilisant une série de tremblements de terre artificiels compatibles avec un aléa sismique 
de risque uniforme avec une probabilité de dépassement de 2% en 50 ans. L’utilisation 
d’isolateurs sismiques s’est montrée efficace pour la réduction de la demande en courbure 
dans les colonnes, mais elle a un impact négatif sur la demande en déformation au niveau 
des murs des culées, considérant qu’aucun dispositif spécial n’est mis en place pour tenir 
compte des écarts minimaux pour les ponts isolés. Des résultats d’essais réalisés sur des 
isolateurs sismiques carrés de différents facteurs de forme et tailles ont été utilisés pour 
tenir compte de l’incertitude dans leurs propriétés mécaniques. Des essais de stabilité ont 
été réalisés sur des isolateurs sismiques moyennement élancés et un modèle par éléments 
finis, calibré sur les résultats expérimentaux, a permis la détermination des états limites de 
capacité des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel. La comparaison de la fragilité des 
composantes clés du système a été effectuée et les résultats révèlent que, grâce à l’isolation 
sismique, une diminution significative de la probabilité de dommage pour les colonnes et 
les fondations a été observée. Cependant, à cause du manque d ’écart suffisant entre les
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tabliers et les murs en aile des culées, la probabilité de dommage de cette composante 
a été augmentée et elle contrôle la fragilité du système pour toutes les classes de ponts 
évaluées. Généralement, les ponts en béton armé sont plus vulnérables que les ponts en 
acier. Ceci est dû à la plus grande masse de la superstructure impliquée dans la réponse 
sismique. Les résultats de cette recherche peuvent être utilisés pour établir des cartes de 
risque régionales, comme aide à la priorisation pour la réhabilitation, et ils constituent la 
base des analyses des coûts et bénéfices pour la réhabilitation.
M ots-clés : Vulnérabilité sismique; ponts routiers; isolation sismique; caoutchouc natu­
rel.
A B S T R A C T
From a total of 2672 multiple-span bridges in the Province of Quebec, more than 60% are 
concrete and steel girder bridges. Due to the advanced age and the lack of seismic detail­
ing, these bridges may be vulnerable to future earthquake events. In an effort to mitigate 
the seismic risk and to prevent the interruption of the transportation network that could 
be catastrophic to Quebec’s Province, this study proposes the replacement of typical elas- 
tomeric bearings used in Quebec by natural rubber seismic isolator devices. The seismic 
vulnerability of typical bridge classes retrofitted with seismic isolation devices is assessed 
through the development of fragility curves. Nonlinear time history analysis with 3-D 
detailed models for typical configurations of multi-span continuous (MSC) and multi-span 
simply supported (MSSS) are conducted and a comparison between the seismic fragility 
of as-built and retrofitted configurations are provided. Retrofitted bridge fragility curves 
provides a powerful tool to evaluate the impact of a retrofit measure on the performance 
of different bridge classes and supports the decision to prioritize vulnerable structures. 
Using the design-of-experiments principles, an analytical screening study reveals that the 
most important modeling parameters tha t affect critical components responses of MSC 
and MSSS bridges are: the isolator effective stiffness, abutment stiffness and gap between 
abutment and deck, in addition to variation in gross bridge geometry and ground mo­
tion contents. This screening study gives also an indication that the variation on other 
modeling parameters such as structural damping, bridge mass and skew angle affects the 
seismic response of MSC or MSSS bridges and should be considered carefully in a seismic 
vulnerability assessment for these portfolios of bridges. A comparative study using a suite 
of artificial ground motions representative of a hazard level of 2 % in 50 years is presented 
for MSC and MSSS concrete bridges to evaluate the impact of seismic isolation on the 
response of critical components and the effectiveness of the retrofit measure to keep these 
bridges functional even after a strong ground motion. The use of seismic isolation devices 
effectively reduces the curvature demand placed on columns but has a negative impact 
on the deformation demand placed on abutment walls, considering that no special details 
are adopted to respect minimal clearances for isolated bridges. Experimental results of 
square bearings with different sizes and shape factors were used to account with the in­
certitude in mechanical properties of seismic isolators. Critical load tests were conducted 
in slender seismic isolation bearings and a finite-element model calibrated to define the 
limit states for seismic isolation bearings. A comparison between fragility curves for differ­
ent key components of the bridge system were done and the results revealed that seismic 
isolation is effective in reducing significantly the probability of damage for columns and 
foundations. However, due to the lack of clearance between superstructure and abutment 
wing walls, the probability of damage in wing walls in increased and the fragility of this 
component controls the bridge-system fragility for all classes of bridge evaluated. Concrete 
girder-bridges are found to be more vulnerable than steel girder bridges due to the higher 
superstructure mass involved in the seismic response. The results from this work can be 
used to enable regional risk assessment in Quebec, prioritization of bridge retrofit and can 
form the basis for retrofit cost-benefit studies.
Keywords: Seismic Vulnerability; Highway Bridges; Seismic Isolation; natural rubber.
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CHAPITRE 1 
Introduction
1.1 Contexte de l'étude et problématique
Les ponts sont le lien vital d ’un réseau de transport routier, et leur fermeture lors d’événe­
ments extrêmes, comme les tremblements de terre, constitue une menace pour les services 
d ’urgence. De plus, les conséquences économiques peuvent être graves en cas de fermeture 
prolongée de ces structures. Au Canada, les grandes villes et les fortes concentrations de 
population se situent dans les régions où l’activité sismique est la plus importante, y aug­
mentant ainsi le risque sismique. Par le passé, ces régions ont déjà connu des tremblements 
de terre de grande magnitude. En raison de leur importance pour l’accès et l’évacuation 
des régions affectées par un séisme, les ponts et les viaducs doivent demeurer utilisables 
avec des critères minimaux de capacité après un séisme. Les récents dégâts causés par les 
secousses sismiques ont démontré que les ponts et viaducs sont les éléments les plus vulné­
rables d’un réseau de transport routier. Selon Transports Québec [159], 75% des ponts au 
Québec ont 30 ans ou plus. Par conséquent, ils ont été dimensionnés sans considérer d’im­
portants détails sismiques qui ont été incorporés dans les codes des dernières décennies et 
ne sont pas en conformité avec le nouvel aléa sismique considérant un risque uniforme de 
2 % en 50 ans adopté en 2005 pour tout le Canada. Cela souligne l’importance du déve­
loppement de méthodes capables d’évaluer la performance du réseau des ponts existants, 
avant et après un tremblement de terre, ainsi que la génération ou l’amélioration de plans 
de priorité pour la réhabilitation des structures déficientes au Québec.
Une méthode fiable pour l’évaluation de la performance qui a gagné en popularité ces 
dernières années est l’utilisation des courbes de fragilité. Elles peuvent aussi être utilisées 
pour optimiser les méthodes de réhabilitation et dans la génération des plans de décision 
post sismique. Les courbes de fragilité sont un outil statistique qui décrit la probabilité 
qu’un élément structural ou que la structure au complet atteignent ou dépassent un niveau 
de dommage spécifique en fonction de l’intensités de la secousse sismique. Elles constituent 
des données clés pour l’évaluation du risque sismique d ’une région. Une question impor­
tante est de savoir comment diminuer le risque sismique d’une région étant donné un 
portefeuille de ponts qui ont été construits avant les exigences explicites de conception pa- 
rasismique, comme c’est le cas au Québec. L’isolation sismique est une méthode pratique
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et efficace pour atténuer le risque sismique lors de la conception ou la réhabilitation pa- 
rasismique des ponts déjà existants, et son utilisation a augmenté considérablement après 
les dommages récents causés par les tremblements de terre.
Le concept d ’isolation sismique le plus largement accepté utilise les dispositifs en élas- 
tomère. Parmi la gamme d ’élastomères existants, le caoutchouc naturel est le matériau 
le plus souvent utilisé. Etant donné que la majorité des ponts au Québec est supportée 
par des appareils d ’appui en élastomère dont la fonction est de transmettre les charges 
de gravité, la flexibilité nécessaire pour augmenter les périodes de vibration propres (mé­
thode usuelle pour réduire l’apport d ’énergie sismique dans le système structural) peut 
être facilement obtenue en concevant des appareils d ’appui travaillant aussi comme des 
dispositifs d’isolation parasismique. Les récentes études d ’applications in situ démontrent 
que les ponts isolés se comportent très bien face aux séismes grâce à  la dissipation d ’éner­
gie qui a lieu au niveau des dispositifs d’isolation. Bien que cette technique se présente 
comme une alternative très efficace pour la protection des ponts routiers, son utilisation au 
Canada reste encore limitée en comparaison à d ’autres pays comme les États-Unis, l’Italie 
et le Japon. Dans le contexte d ’un effort visant à atténuer le risque sismique du réseau 
des ponts routiers au Québec, cette étude propose le remplacement des appareils d ’appui 
conventionnels par des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel et l’évaluation de la 
vulnérabilité sismique de différents portfolios de ponts après réhabilitation en utilisant les 
courbes de fragilité.
1.2 Objectifs
Cette recherche vise à fournir une bonne compréhension des effets de l’isolation sismique 
comme méthode de réhabilitation sur la performance sismique des ponts typiques du Qué­
bec en utilisant des méthodes probabilistes. Ce projet poursuit les objectifs suivants :
1. Évaluer l’effet de l’utilisation des isolateurs sismiques comme technique de réhabili­
tation sur le comportement des différents portfolios des ponts routiers typiques du 
Québec ;
2. Déterminer les paramètres qui influencent le plus la réponse des différentes compo­
santes structurales des modèles isolés à partir d ’une analyse de sensibilité ;
3. Obtenir de façon expérimentale la variabilité des propriétés mécaniques des isolateurs 
sismiques en caoutchouc naturel à partir d ’essais sur des échantillons de différentes 
tailles et ayant différentes caractéristiques géométriques ;
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4. Vérifier de façon expérimentale les indices d ’endommagement et déterminer la ca­
pacité en cisaillement des isolateurs sismiques pour l’adoption d ’états limites de 
capacité du système d’isolation ;
5. Générer des courbes de fragilité pour les classes typiques de ponts du Québec réha­
bilités en utilisant des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel.
1.3 Contributions
En raison des spécificités des systèmes constructifs utilisés et de la particularité de la sismi- 
cité des différentes régions, il est essentiel d ’effectuer une analyse de risque sismique pour 
les structures appartenant à une région particulière. Au Québec, où le réseau de ponts est 
veillissant et où les systèmes constructifs utilisés diffèrent sensiblement d ’autres régions 
d ’Amérique du Nord pour lesquelles l’isolation sismique est parfois déjà utilisée, l’étude 
de l’effet des isolateurs sismiques sur le comportement des ponts typiques de la région 
permettra de juger de la pertinence de cette technique comme méthode de réhabilitation 
sismique. Le couplage de l’utilisation d’isolateurs sismiques à une étude par courbes de fra­
gilité constitue un puissant outil qui peut aider à la prise de décisions pour la réhabilitation 
de structures prioritaires. De plus, la réalisation d ’une étude expérimentale pour la carac­
térisation des propriétés des élastomères habituellement disponibles au Québec constitue 
un avancement de la connaissance au niveau des matériaux disponibles dans la région. 
Différents essais ont été réalisés sur des spécimens de différentes tailles et de configura­
tions géométriques différentes, ce qui a permis l’évaluation de la variabilité des propriétés 
des isolateurs sismiques et l’obtention des capacités ultimes en cisaillement des isolateurs 
sismiques. De plus, les essais de stabilité réalisés augmentent le niveau de compréhension 
de l’instabilité des isolateurs sismiques, qui est un phénomène encore difficilement décrit 
par les modèles et formulations proposés dans la littérature.
En raison des spécificités des systèmes constructifs utilisés et de la particularité de la sismi- 
cité des différentes régions, il est essentiel d ’effectuer une analyse de risque sismique pour 
les structures appartenant à une région particulière. Au Québec, où le réseau de ponts est 
veillissant et où les systèmes constructifs utilisés diffèrent sensiblement d ’autres régions 
d ’Amérique du Nord pour lesquelles l’isolation sismique est parfois déjà utilisée, l’étude 
de l’effet des isolateurs sismiques sur le comportement des ponts typiques de la région 
permettra de juger de la pertinence de cette technique comme méthode de réhabilitation 
sismique. Le couplage de l’utilisation d ’isolateurs sismiques à une étude par courbes de fra­
gilité constitue un outil puissant qui peut aider à la prise de décisions pour la réhabilitation
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de structures prioritaires. De plus, la réalisation d ’une étude expérimentale pour la carac­
térisation des propriétés des élastomères habituellement disponibles au Québec constitue 
un avancement de la connaissance au niveau des matériaux disponibles dans la région. 
Différents essais ont été réalisés sur des spécimens de différentes tailles et de configura­
tions géométriques différentes, ce qui a permis l’évaluation de la variabilité des propriétés 
des isolateurs sismiques et l’obtention des capacités ultimes en cisaillement des isolateurs 
sismiques. De plus, les essais de stabilité réalisés augmentent le niveau de compréhension 
de l’instabilité des isolateurs sismiques, qui est un phénomène encore difficilement décrit 
par les modèles et formulations proposés dans la littérature.
1.4 Structure du document
Le contenu de cette thèse est organisé selon les chapitres suivants :
Chapitre 2 : Une vaste revue de littérature couvrant le comportement des isolateurs sis­
miques et la variation des propriétés due à différents phénomènes est présentée. Les for­
mulations souvent utilisées pour prédire le comportement du caoutchouc face aux efforts 
axiaux et de cisaillement sont présentées. Les spécificités des codes canadien et américain 
concernant le dimensionnement et l’analyse des ponts isolés sont aussi présentées.
Chapitre 3 : Une revue de littérature sur les courbes de fragilité et les recherches précé­
dentes est présentée. Les méthodes utilisées pour le développement des courbes de fragilité 
ainsi que leurs avantages et inconvénients sont aussi présentés dans ce chapitre ;
Chapitre 4 : L’inventaire des ponts du Québec et les principaux systèmes constructifs 
trouvés sont brièvement décrits. La division de ces structures en différentes classes est 
présentée en se basant sur les données de Transport Québec. Dans ce chapitre, une section 
présente les détails de la modélisation des propriétés des différentes composantes du pont. 
Finalement, l’analyse de sensibilité effectuée est décrite ainsi que les détails de l’analyse 
de variance pour la réponse des différentes composantes du pont ;
Chapitre 5 : La configuration et les détails de modélisation pour les ponts typiques en 
béton armé existant au Québec sont présentés. La réponse typique de ces ponts et l’effet 
de l’isolation sismique comme méthode de réhabilitation sont évalués en utilisant la ré­
ponse des différentes composantes du pont. Les résultats de l’analyse de sensibilité et les 
paramètres qui influencent le plus la réponse de ces composantes sont présentés dans les 
tableaux ANOVA pour ces classes de ponts ;
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Chapitre 6 : Les différents types d ’essais réalisés sur les isolateurs sismiques et les résultats 
expérimentaux sont présentés. Une étude sur la variation des propriétés due à la variation 
de la déformation en cisaillement, de la charge axiale et de la fréquence de chargement est 
effectuée. Différents types d’essais ont été réalisés de façon à déterminer la capacité ultime 
en cisaillement des échantillons, et les résultats ainsi que le type de rupture observée sont 
aussi présentés. Les résultats expérimentaux des propriétés mécaniques pour les différents 
échantillons étudiés ont été utilisés pour établir de façon statistique la variabilité des 
propriétés mécaniques des isolateurs lors de la génération des courbes de fragilité ;
Chapitre 7 : Les détails du développement des courbes de fragilité pour les ponts isolés 
sont présentés dans ce chapitre. La méthodologie utilisée est décrite et des états limites de 
capacité pour les isolateurs sismiques sont déterminés. Une comparaison entre la fragilité 
des modèles des ponts tels que construits et isolés est réalisée au niveau des différentes 
composantes structurales et du système structural au complet pour les différentes classes 
des ponts typiques au Québec ;
Chapitre 8 : Les principales conclusions sont présentées et des recommandations pour des 




Dans ce chapitre, une révision sur des points importants du dimensionnement sismique 
des ponts ainsi que du dimensionnement des isolateurs sismiques sera présentée. Comme 
prémices dans ce chapitre, on a la démonstration des principales caractéristiques des iso­
lateurs sismiques ainsi que son comportement face aux efforts axiaux et de cisaillement 
et des formulations utilisées dans la prévision de leur comportement. Les changements de 
propriétés sont montrés à partir d ’une vaste révision des points le plus caractéristiques du 
comportement des caoutchoucs naturels et synthétiques. Une section est aussi consacrée 
à l’analyse sismique des ponts en utilisant l’isolation à la base et les indications présentes 
dans le Code canadien [26] et le Code américain [3] sur le calcul des ponts routiers.
2.1 Isolation à la base
Si on parle d ’isolation sismique, l’idée principale est d ’allonger la période de vibration de 
la structure en la rendant plus flexible et, par conséquent, atteindre une diminution des 
valeurs des forces au niveau de la base des bâtiments et des piliers des ponts. Selon Mayes 
et Naeim [100], le principe de l’isolation sismique est d ’introduire une flexibilité à la base 
de la structure dans le plan horizontal, et en même temps, introduire des éléments dotés 
d ’un certain amortissement de façon à restreindre l’amplitude du mouvement causé par un 
tremblement de terre. La notion principale de l’isolation sismique des ponts est montrée 
à la figure 2.1. Le concept d ’isolation sismique n ’est pas neuf, le premier brevet a été 
enregistré en 1909 [100]. Malgré son âge, le développement des nouveaux matériaux dans 
les dernières années a  rendu possible son utilisation dans les deux dernières décennies. Son 
applicabilité est facilement justifiable si un des facteurs suivants s’appliquent :
a. Une augmentation de la sécurité et de la fonctionnalité de la structure après un trem­
blement de terre ;
b. Une diminution des forces latérales ;
c. L’utilisation de matériaux alternatifs possédant une capacité limitée de ductilité, comme 
le béton préfabriqué, en régions sismiques ;
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d .  Une structure existante qui n ’est pas sécurisée pour les charges provenant d ’un trem­
blement de terre.
(a) Non-Isolé (b) Isolé
Figure 2.1 Illustration du principe d’isolation sismique.
À l’origine du projet, il serait recommandé d ’introduire des éléments de flexibilité latérale 
sans pour autant ajouter des facteurs de flexibilité verticale. Ainsi, les isolateurs sismiques 
en élastomère sont construits à partir des couches de caoutchouc alternées entre des plaques 
d ’acier de façon à garantir une flexibilité dans la direction horizontale avec une grande 
rigidité dans la direction verticale. Ces systèmes sont donc appelés des appareils d ’appui 
frétés. Le système est enrobé d ’une fine couche de caoutchouc extérieur qui a pour finalité 
de protéger les plaques d ’acier. Un exemple de ce type de système est montré à la figure 2.2.
Les appareils d ’appui en élastomères ne sont pas la seule façon d’introduire de la flexi­
bilité dans une structure, mais ils apparaissent comme l’une des approches les plus pra­
tiques [100]. Selon Padgett [119], ils sont souvent adoptés comme une mesure de réhabi­
litation parce qu’ils ont tendance à réduire les coûts pour réhabiliter les sous-structures 
et les fondations qui sont déficientes. La technique d ’isolation sismique vise à réduire les 
forces d ’inertie au niveau ou proche du niveau de capacité élastique des ponts [72, 160]. 
Les mesures de réhabilitation qui focalisent la superstructure, comme l’isolation sismique,
Figure 2.2 Configuration d ’un appareil d ’appui frété.
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sont généralement moins coûteuses et faciles à exécuter quand comparées aux mesures de 
réhabilitation qui focalisent les colonnes et les fondations [46], Cette réduction des forces 
d’inertie peut être conçue comme le résultat de deux sources primaires : l’addition de 
flexibilité à la structure par les isolateurs et leur dissipation d ’énergie. Quand on parle des 
systèmes d ’isolation, il existe plusieurs mécanismes utilisés. Différentes façons de les clas­
sifier sont proposées dans la littérature. Les types les plus communs d ’isolateurs sismiques 
sont décrits dans le bulletin technique FIB [49] comme :
a. Appuis en élastomère : caoutchouc naturel ou artificiel laminé (N R B ), avec noyau 
en plomb (lead rubber bearing - LRB) et de grand taux d ’amortissement (high damping 
rubber bearings - HDRB  ) ;
b. Dispositif de glissement : pendule de frottement friction pendulum system -  FPS  ;
c. Amortisseurs de frottement : deux surfaces qui frottent pour développer la force résis­
tante et la dissipation d ’énergie, mais contrairement aux dispositifs de glissement, ils ne 
supportent pas des charges verticales ;
d. Amortisseurs métalliques : parfois combinés avec des élastomères pour former des 
curseurs (yielding steel systems, lead extrusion devices) ;
e. Amortisseurs visqueux et viscoélastique ;
f. Amortisseurs auto-centrage : shape memory alloys, energy dissipation restraints, fric­
tion spring seismic dampers ;
g. Dispositifs d ’immobilisation.
Parmi les différentes méthodes d’isolation sismique existant aux États-Unis, les high- 
damping rubber bearings (HDRB), les lead-rubber bearings (LRB) et les friction pendulum 
systems (FPS) sont les plus utilisées [100]. Dans la figure 2.3, ces trois systèmes d ’isolation 
sont présentés. Au Canada, le CAN/CSA-S6-06 [26], explicite l’utilisation et les proprié­
tés de calcul des isolateurs sismiques en caoutchouc et les exigences des isolateurs par 
glissement.
Dans plusieurs cas, le choix de l’isolation comme stratégie de projet (ou réhabilitation) est 
adopté pour augmenter la période de vibration d’une structure et donc réduire l’apport 
d ’énergie sismique dans le système. En traitant des ponts, qui possèdent généralement 
une configuration simple, composé d ’un tablier continu appuyé sur des piliers par simples 
appareils d ’appui en caoutchouc qui soutient les charges de gravité, l’isolation sismique est 
aisément acquise en projetant les appareils d’appui comme tel. De plus, pour les cas dont
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Figure 2.3 Systèmes d ’isolation les plus populaires : (a)high damping rubber 
bearings, (b) lead-rubber bearings et (c) friction pendulum device, (modifié de : 
Mayes et Naeim, 2001).
l’amélioration de la dissipation d’énergie doit aussi être fournie, des dispositifs avec leurs 
propres capacités de dissipation d ’énergie peuvent remplacer les appareils d ’appui simple 
ou utilisé conjointement avec celui-ci [49]. Les avantages de l’isolation sismique incluent 
la capacité d ’éliminer ou de réduire, significativement, les dommages structuraux ou non 
structuraux et les forces sismiques de projet [100]. Selon Kunde et Jangid [88], l’isolation 
sismique est une alternative prometteuse pour la conception des ponts résistants aux trem­
blements de terre. Tsopelas et al. [160] ont montré une substantielle augmentation de la 
capacité des ponts isolés à soutenir tous les niveaux d ’excitation sismique sous conditions 
élastiques. Selon Pradeep Kumar et Paul [133], les isolateurs en caoutchouc avec noyau 
en plomb (LRB) sont une solution économique et effective pour l’isolation des ponts puis­
qu’ils fournissent une dissipation d’énergie pour la réponse sismique et une rigidité pour 
les charges statiques dans une seule unité.
Dans les dernières années, avec l’évolution des matériaux et des nouvelles techniques d ’ana­
lyse, la pratique de l’isolation à la base a commencé à être étudiée plus intensivement. Dans 
la dernière décennie, plusieurs bâtiments et ponts existants ont été réhabilités sismique- 
ment en utilisant l’isolation sismique, principalement aux États-Unis, en Nouvelle Zélande 
et au Japon [99]. La caractérisation précise des propriétés mécaniques des isolateurs est 
un aspect très important dans le processus de conception des systèmes d’isolation [9].
2.1. ISOLATION À LA BASE 11
Leurs propriétés sont, généralement, dépendantes de leurs comportements qui peuvent 
être unique ou une combinaison des trois typologies différentes [49] :
a. Comportement visqueux : la force de restitution est dépendante de la vitesse relative 
de mouvement de l’unité ;
b. Comportement hystérétique : la réponse est gouvernée par un comportement inélas­
tique. La relation force-déplacement de l’isolateur peut être approchée par une courbe 
bilinéaire dépendante des paramètres comme la force maximale, la force caractéristique 
(force à un déplacement nul dans un chargement cyclique), la rigidité élastique dans un 
chargement quasi statique, la rigidité post-élastique et l’énergie dissipée par cycle pour le 
déplacement de projet ;
c. Comportement en friction : c’est est un type particulier du comportement hystérétique 
dont la force maximale est dépendante du coefficient de frottement dans la surface de 
contact et de la magnitude de la force normale agissante sur cette surface.
HITEC [63] adopte pratiquement la même façon de subdiviser les propriétés des systèmes 
d’isolation. La classification est faite aussi en trois catégories : 1) visqueux ou viscoélas- 
tique (dépendant de la vitesse) ; 2) hystérétique (dépendant du déplacement) ; et 3) autres 
(ni visqueux, ni hystérétique). En matière des propriétés, les caoutchoucs vulcanisés sont 
caractérisés par un faible module de cisaillement, un faible module d ’élasticité, un com­
portement presque incompressible et une élongation à la rupture extrêmement grande. Ils 
ont un comportement viscoélastique, dont les propriétés varient de façon non linéaire pour 
de faibles déformations, et qui devient hystérétique non linéaire pour de grandes déforma­
tions en cisaillement [39]. En tan t qu’isolateurs sismiques, la propriété mécanique la plus 
importante du caoutchouc est son module de cisaillement. Les autres propriétés primaires 
sont sa déformation et sa résistance à la traction ainsi que sa dissipation hystérétique 
d’énergie [49]. Ces propriétés sont contrôlées, principalement, par le montant de filler (ty­
piquement le carbone noir) utilisé dans la composition de l’élastomère. En ajoutant de la 
dureté à celui-ci, les modules de cisaillement et de compression, ainsi que l’amortissement 
augmentent, alors que la résistance à la rupture en traction diminue.
Pour les propriétés primaires du caoutchouc, CAN/CSA-S6-06 [26] et AASHTO [4] adoptent 
les mêmes restrictions pour les valeurs et variations qui peuvent changer au long du cycle 
de vie de l’ouvrage. Les deux codes exigent que les élastomères bruts soient fabriqués à par­
tir de néoprène vierge (polychloroprène) ou de caoutchouc naturel vierge (polyisoprène). 
Dans le tableau 2.1, les propriétés exigées par le CAN/CSA-S6-06 [26] sont présentées. 
En ce qui concerne les propriétés mécaniques des systèmes d ’isolation en caoutchouc, les
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caractéristiques les plus importantes sont le comportement en compression et cisaillement 
ainsi que les rigidités horizontale et verticale, le taux d ’amortissement et le déplacement 
horizontal maximal. Le comportement du caoutchouc peut être affecté par différents phé­
nomènes, comme l’effet de chargement, le vieillissement, la température, la relaxation, le 
fluage, etc. Le comportement ainsi que les principaux paramètres concernant le change­
ment des propriétés du caoutchouc seront développés dans ce qui suit.
2.2 Comportement du caoutchouc
2.2.1 Compression
Les appuis et les isolateurs sismiques en élastomère sont constitués des minces couches de 
caoutchouc collés, souvent par vulcanisation, à de minces plaques d’acier qui les renforcent. 
Cette configuration les confère une grande rigidité en compression, à cause d ’une restriction 
à l’expansion latérale du caoutchouc, tout en gardant une faible rigidité en cisaillement. 
Une grande rigidité en compression est nécessaire pour empêcher le basculement des appuis 
et des unités d ’isolation dans la structure montée et une faible rigidité en cisaillement est 
importante pour éloigner la fréquence fondamentale naturelle de la structure des fréquences 
naturelles d ’un tremblement de terre. Selon Stanton et Roeder [150], les appuis testés à un 
grand taux de déformation en compression présentent un comportement non linéaire avec 
raidissement comme montré à la figure 2.4. Pour décrire avec précision ce comportement, 
il faudrait une théorie et des relations non linéaires, cependant, pour simplifier l’analyse 
des appuis en compression, souvent le comportement du caoutchouc est simplifié à une 
analyse linéaire élastique et les petites déformations sont adoptées.
Déflexion
Figure 2.4 Comportement du caoutchouc frété en compression.
La contrainte axiale admissible sur le caoutchouc varie entre 7.0 MPa et 10.0 MPa, mais 
elle est indirectement contrôlée par des limitations dans la déformation équivalente en ci­
saillement ; cela est dûe aux différentes combinaisons de charges et aux critères de stabilité.
Tableau 2.1 Propriétés physiques du caoutchouc exigées dans le CAN/CSA-S6-06 [26]
P ro p rié té E ssai
E x ig en ces  
P o ly iso p rèn e  P o ly ch lo ro p rèn e
Dureté, ‘Shore A ASTM D 2240 55±5 55+5
Résistance en Traction, MPa ASTM D 412 Minimum 17,0 Minimum 17,0
Allongement à la rupture, % ASTM D 412 Minimum 400 Minimum 400
Résistanca à la chaleur 
Variation de la dureté, ‘Shore A 
Variation de la résistance en 
traction, % 
Variation de l ’allongement à la 
rupture, %
ASTM D 573 70 h à 70 "C 
Maximum à +10  
Maximum à -25
Maximum à -25
70 h à 70 "C 
Maximum à +15  
Maximum à -15
Maximum à -40
Compréssion rémanente, % ASTM D 395, 
Méthode B
22 h à 70 "C, 
Maximum 25
22 h à 100 "C, 
Maximum 35
Résistance à l’ozone ASTM D 1149, 
Procédé d ’assemblage A, 
contrainte de 20%, 
40+2 "C
25 pphm, 48 h,
aucune fissure
100 pphm, 100 h, 
aucune fissure
Adhérence entre les tôles d’acier et 
l’élastomère, N.mm
ASTM D 429 
Méthode B
Minimum 7,0 Minimum 7,0
Fragilité à -40 °C ASTM D 746 
Procédé B
Sans fragilité Sans fragilité
Cristallisation à basse température - 
accroissement de la dureté, "Shore A
ASTM D 2240 168 h à -25 "C, 
maximum +15
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Les isolateurs sont souvent utilisés à des pressions qui varient de 5.0 à 7.0MPa [78]. Le 
niveau de pression appliqué peut influencer certaines propriétés. Dans les études réalisées 
par Kelly [78] et Kelly et Quiroz [80], l’amortissement a subi une augmentation lors de 
l’augmentation de la pression. Dans le cas de la rigidité en cisaillement, dépendamment de 
la composition du matériau de l’isolateur et du niveau de pression, pour un isolateur en 
néoprène (élastomère artificiel) il y a eu une diminution de la valeur avec l’augmentation 
de la pression et pour un isolateur de grand taux d’amortissement (un mélange de caou­
tchouc naturel et d ’un élastomère artificiel avec 31 % de carbone noir), l’augmentation de 
la pression a eu un effet négligeable. L’équation la plus souvent utilisée pour calculer la 
rigidité en compression d’un appui ou un isolateur en caoutchouc est la suivante [10, 79] :
K v = (2.1)
Où Ec est le module de compression du caoutchouc, A  est l ’aire des plaques de renforce­
ment en acier et Tr est l’épaisseur totale de caoutchouc. En ce qui concerne le module de 
compression du caoutchouc, il y a plusieurs études qui proposent des équations pour sa dé­
termination. Dans ce qui suit, les méthodes les plus souvent utilisées seront discutées. Gent 
et Lindley [54] ont proposé des équations qui lient le module apparent de compression au 
module d’Young, ou module d ’élasticité, et au facteur de forme des appuis en considérant 
le caoutchouc comme incompressible. Les formules proposées pour les blocs rectangulaires 
de longueur infinie et pour les disques cylindriques, respectivement, sont présentées dans 
ce qui suit.
E c(block) = E [ ^  + ^ S 2 ) (2.2)
Ec{disc) = E  (1 + 2 S 2) (2.3)
Koh et Kelly [86] ont trouvé que la valeur du module de compression des pièces carrées 
de caoutchouc, en considérant le caoutchouc comme incompressible, peut être approchée 
par l’équation suivante :
Ec =  £ ( 1  +  2, 25 S2) (2.4)
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L’équation la plus utilisée pour le module de compression des blocs en caoutchouc, qui a 
été dérivée de Gent et Lindley [54], est :
Ec = E ( l  + 2 k S 2) (2.5)
Dans les équations précédentes, E  est le module d ’Young, k est un facteur de modification 
de réponse et S  est le facteur de forme du caoutchouc. Les codes CAN/CSA-S6-06 [26] 
et AASHTO [5] adoptent l’équation 2.5 pour le calcul de la déformation en compression 
du caoutchouc. Kelly [79] présent une formulation simplifiée pour des analyses de Gent et 
Lindley [54] et de Gent et Meinecke [55] qui est applicable pour les appareils d ’appui avec 
un facteur de forme plus grand que 5,0. La théorie simplifiée relie le module de compression 
(.Ec) au module de cisaillement (G) tout en considérant toujours le caoutchouc comme 
incompressible. Les formules pour des appareils d ’appui de forme circulaire et carrés sont 
présentées dans ce qui suit, respectivement, et sont :
Ec(circular) =  6,0 G S 2 (2-6)
Ec{square) = 6,73 G S 2 (2.7)
Selon Stanton et Roeder [150], pour un matériau réellement élastique la valeur de k est 
égale à 1,0. À cause de la présence de carbone noir dans le mélange du caoutchouc, les 
propriétés mécaniques du matériau changent, et donc, il faut appliquer un facteur de 
correction différent de 1,0. La valeur du facteur de modification de réponse ou constante 
du matériau, pour différentes duretés du caoutchouc, peut être trouvée dans Roeder et 
al. [138] et ces valeurs sont présentées dans le tableau 2.2. Pour des valeurs intermédiaires 
à celles présentes au tableau 2.2, une interpolation des points peut être utilisée. Le facteur 
de forme d ’une couche de caoutchouc est un paramètre adimensionnel qui donne une 
bonne indication de la rigidité en compression de la couche. Il peut être décrit comme l’aire 
chargée dans le plan divisé par l’aire du périmètre libre de contraintes d ’une couche interne
de caoutchouc comme montré à la figure 2.5. Selon Stanton et Roeder [150], des valeurs
élevées du facteur de forme produisent des éléments plus rigides en compression, ainsi, 
pour la grande majorité des appareils d’appui de ponts, cette valeur varie dans la plage de 
4 à 12. Pour des fins d ’utilisation comme isolateurs sismiques, la valeur la plus fréquente du 
facteur de forme tourne autour de 10 [49, 110, 149]. Pour son calcul, les formules suivantes 
sont proposées pour des éléments circulaires et rectangulaires, respectivement :
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Tableau 2.2 Facteur de modification de réponse du 
caoutchouc (adaptée de : Roeder et al. [138])
D u reté ("Shore A ) 50 60 70
k  0.75 0.60 0.55
Scirculaire A , (2-8)4 x i ;
Et
? — X ^y (0 Qt




Figure 2.5 Facteur de forme des isolateurs et appareils d’appui en caoutchouc :
(a) section circulaire et (b) section rectangulaire.
Les dimensions bx et by définissent la taille dans le plan de l’isolateur, D est le diamètre du 
dispositif et ti est l’épaisseur de la nzeme couche de caoutchouc. Gent et Lindley [54] ont 
proposé une façon simplifiée de tenir compte du module de compressibilité (bulk modulus) 
lors du calcul du module de compression du caoutchouc de la façon suivante :
w r b i c  (2-10)
Où E'c est le module apparent de compression en considérant la compressibilité et K  est 
le module de compressibilité du caoutchouc, dont la valeur tourne autour de 2000 MPa. 
Les résultats de Stanton et Roeder [150] montrent que la considération du module de 
compressibilité est importante pour des appareils d ’appui avec grands facteurs de formes 
et pour des appareils d ’appui avec une valeur élevé de 3G /K . Normalement la valeur de 
3 G /K  tourne autour de 0,001 pour les appareils d ’appui de ponts, et pour les facteurs 
de forme plus petits que 15, la compressibilité du caoutchouc est souvent négligée. Pour
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un matériau isotrope et incompressible E  =  3G (le coefficient de Poisson est v  =  0,5). 
Pourtant cela n ’est pas vrai pour le caoutchouc et la valeur du coefficient de Poisson varie 
entre 0,498 et 0,499 [39]. Dans le cas du caoutchouc, E  =  (3,8 à 4,4) G, ce qui indique 
l’anisotropie dans le matériau [3]. Selon Yeoh et al. [169], malgré le fait que la valeur du 
module de compressibilité est 103 plus grande que la valeur du module de compression 
du caoutchouc, le matériau n ’est pas vraiment incompressible et cette considération peut 
surestimer sa rigidité en compression. Ils considèrent aussi que la correction proposée par 
Gent et Lindley [54], en tenant compte de la compressibilité du matériau, est suffisamment 
précise pour la plupart des cas, malgré le fait qu’elle soit purement empirique.
Pour des valeurs de S  autour de 10, cas des isolateurs sismiques, la compressibilité du 
caoutchouc n ’est pas, nécessairement, un facteur important lors du calcul de la rigidité 
verticale des isolateurs [105]. Souvent pour les appareils d ’appui et les isolateurs sismiques 
avec un facteur de forme plus petit que 15, la compressibilité du caoutchouc peut être 
négligée tandis que, pour les éléments avec un facteur de forme plus grand que 15, la 
compressibilité du matériau devient importante lors du calcul de la rigidité et de la défor­
mation en compression du caoutchouc. AASHTO [3] néglige le module de compressibilité 
lors du calcul des déformations en compression pour des facteurs de forme plus petits que 
15.
2.2.2 Cisaillement
Le mouvement latéral relatif d ’une surface chargée en relation à une autre surface est 
repris à la fois par la flexion et par le cisaillement, comme montré à la figure 2.6. La 
composante de flexion de la déformation est généralement petite, même en considérant les 
effets d ’interaction de la charge de compression (l’effet P-A). Les renflements latéraux dus 
à la compression et les détails de conditions limites ont également une influence modeste 
sur la déformation en cisaillement [150]. Toutefois, pour des fins pratiques, les appareils 
d’appui et les isolateurs sismiques sont conçus à partir de l’adoption d ’un comportement 
linéaire élastique et de la déformation pure en cisaillement. La rigidité en cisaillement est 
souvent calculée à partir de l’équation suivante [110] :
=  ( 2 . 11 )
Où G est le module de cisaillement, Ar est l’aire des plaques de renforcement en acier et 
Tr est l’épaisseur totale de caoutchouc. La rigidité en cisaillement est influencée par la 
vitesse, la déformation horizontale et par la charge axiale appliquée. Dans les plages des
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(b)
flexion cisaillement
Figure 2.6 Comportement en cisaillement des appareils d ’appui en caoutchouc.
fréquences de la grande majorité des tremblements de terre, le comportement hystérétique 
du caoutchouc est presque indépendant de la fréquence [10, 128]. En ce qui concerne le 
module de cisaillement du caoutchouc, sa valeur varie selon le taux de cisaillement appliqué 
au système de façon non linéaire [52, 57,128]. Il est la propriété physique la plus importante 
et celle qui contrôle le comportement du caoutchouc sous la combinaison des contraintes 
dues à la compression, à la rotation et au cisaillement. Malgré son importance, souvent, les 
élastomères utilisés comme appareils d’appui de ponts sont définis à partir de sa dureté, 
qui peut être facilement mesurée et liée aux propriétés physiques du matériau. Selon Yura 
et al. [170], la relation entre la dureté, qui est une mesure de la dureté de la surface du 
matériau, et le module de cisaillement du caoutchouc est très grossière. La détermination 
du module de cisaillement est demandée seulement pour les appareils d’appui soumis à 
de grandes contraintes de compression ou pour des appareils d ’appui où le module de 
cisaillement a été spécifié.
Pour les isolateurs sismiques, les codes de projet spécifient l’obtention des propriétés mé­
caniques des unités d ’isolation et la concordance entre les modules de cisaillement et de 
compression, adoptés lors du dimensionnement des isolateurs, et les propriétés obtenues 
à partir des essais expérimentaux. Concernant le module de cisaillement du caoutchouc, 
en général dans la littérature, les valeurs varient de 0,4 MPa à 1,4 MPa. En l’absence de 
résultats plus précis, FIB [49] conseille l’adoption d’une valeur autour de 1,0 MPa. Selon 
AASHTO [5], la valeur du module de cisaillement des élastomères doit se situer entre 0,6 
et 1,75 MPa. Roeder et al. [138] présentent la corrélation entre la dureté (° Shore A) et le 
module de cisaillement et ils ne conseillent pas l’utilisation des élastomères avec une du­
reté supérieure à 60 pour les appareils d’appui renforcé, ce qui correspond à un module de 
cisaillement supérieur à 1,1 MPa. Selon Roeder et al. [137], les matériaux avec une dureté 
plus grande que 60 sont interdits pour les appareils d ’appui frettés parce qu’ils présentent, 
généralement, une capacité d ’élongation à la rupture plus petite, une rigidité plus grande 
et un taux de fluage plus élevé que ses homologues plus douces.
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2.2.3 Effet de Mullins, scragging et cristallisation en déformation
Quand ils sont soumis à plusieurs cycles de chargement, à un certain niveau de déformation 
en traction, en compression ou en cisaillement, les élastomères présentent une réduction 
significative des contraintes et de la rigidité après la première répétition des cycles de 
chargement. Ce phénomène est connu sous le nom d’effet de Mullins. La différence de 
contraintes entre les cycles successifs de chargement est plus prononcée entre le premier 
et le deuxième cycle et devient négligeable après 6 à 10 cycles de chargement [47]. L’effet 
de Mullins est pensé comme étant le produit d ’une modification au niveau de la structure 
moléculaire du caoutchouc, qui est composé de longues chaînes de carbone liées à des 
atomes de sulfure et à des molécules d’un matériau de remplissage (filler material) [40]. 
Dû au niveau des contraintes appliquées lors des premiers cycles de chargement, il y a une 
rupture des liaisons entre les molécules et une réorganisation des chaines de carbone, ce 
qui fait que le niveau de force requise pour déformer le matériau soit plus petit que pour 
le cycle de chargement précédent.
Lors de la répétition d’un cycle de chargement, pour le même niveau de déformation en 
cisaillement, la rigidité en cisaillement présente des valeurs plus petites en comparaison 
aux valeurs du premier cycle de chargement (perte des propriétés vierges du matériau). 
Ce phénomène est connu sous le nom de scragging ou phénomène complexe. De plus, il 
est plus prononcé dans les élastomères de grand taux d ’amortissement ou de faible module 
de cisaillement. Il y a une tendance de récupération de la rigidité en cisaillement originel 
{vierge) des élastomères après une période de récupération. Il est reconnu que les caou­
tchoucs à faible taux d ’amortissement ne présentent pas une grande différence entre les 
propriétés vierges et après une déformation (scragged et unscragged properties). Cela sug­
gère que les additifs et le processus de durcissement utilisé pour améliorer l’amortissement 
sont responsables de la différence plus prononcée des propriétés dans les appareils d’appui 
en élastomères de grand taux d’amortissement [38]. En plus, la tendance de récupération 
des propriétés vierges suggère que les réactions chimiques continuent dans l’élastomère 
après la vulcanisation.
Les élastomères présentent aussi un raidissement pour de grandes déformations en ci­
saillement, autour de 150 à 200%. Cet effet est attribué à l’introduction de filler dans la 
composition du caoutchouc, puisque les caoutchoucs sans filler présentent un raidissement 
beaucoup plus faible [9, 82]. Pour les caoutchoucs naturels de grande capacité amortis­
sante (high damping rubber bearings), un comportement rigide pour des déformations en 
cisaillement apparaît en-dessous de 25%. Il y a une diminution substantielle de la rigidité 
effective dans l’intervalle [25% - 150%]. Et, au-dessus de ces valeurs, il y a une aug-
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mentation de rigidité due à un phénomène appelé cristallisation en déformation (strain 
crystallization) [110]. Selon FIB [49], la cristallisation en déformation est une propriété 
importante des isolateurs en caoutchouc, parce qu’il y a une augmentation de la rigidité 
en cisaillement du système pour de grandes déformations qui tendent à limiter favorable­
ment les déplacements sismiques, par contre, les forces transmises aux fondations peuvent 
augmenter. D ’après Hwang et al. [70], le comportement non linéaire des caoutchoucs de 
grande capacité amortissante (H D RB ) peut être influencé par leur composition, vulcanisa­
tion, fréquence d’excitation, température ambiante, le niveau expérimenté de déformation 
en cisaillement et la charge axiale.
2.2.4 Vieillissement
Le vieillissement est une dégradation ou un changement des propriétés du caoutchouc avec 
le temps. Selon Yura et al. [170], le vieillissement entraîne une modification progressive 
des propriétés physiques et chimiques de l’élastomère, généralement marqué par la dé­
térioration. Les facteurs qui contribuent à la détérioration des propriétés du caoutchouc 
incluent l ’ozone, la chaleur, l’oxygène, la lumière du soleil et l’humidité. Les effets à long 
terme entraînent de changements dans le matériau et ils ne sont pas réversibles. Pour le 
dimensionnement et l’analyse des structures isolées à la base, il faut que ces variations 
de propriétés soient considérées. Essentiellement, on est concernés aux changements des 
propriétés mécaniques qui caractérisent la rigidité et la capacité de dissipation d ’énergie 
du système d’isolation. Le vieillissement et d ’autres facteurs peuvent aussi affecter la ca­
pacité des unités d ’isolation de soutenir les forces et les déformations, conduisant donc à 
une obligation de considérer cet effet lors de son dimensionnement. En ce qui concerne la 
performance sur le terrain, il existe plusieurs rapports qui portent sur les appareils d ’appui 
de ponts en élastomère utilisés pour des applications non sismiques. Selon Constantinou 
et al. [38], ces rapports fournissent peu d’information sur le vieillissement des appareils 
d’appui, et au contraire, certains traitent de rapports de défaillances non spécifiques (par 
exemple, Taylor et al. [158]). Cependant, les défaillances des appareils d ’appui sont attri­
buées au décollement de l’élastomère, au désalignement, au fluage excessif, à la fissuration 
de la surface, à l’installation incorrecte, etc. La majorité de ces problèmes peuvent être at­
tribués à une mauvaise qualité de fabrication. Normalement, en excluant les problèmes de 
qualité, les données de terrain démontrent que les appareils d ’appui de pont en élastomère 
performent très bien en service.
Malik [95] a reporté sur les conditions des appareils d ’appui en caoutchouc naturel qui ont 
été testés après vingt ans d ’utilisation dans un pont dans l’É tat de New York aux États-
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Unis et qui répondaient à toutes les exigences applicables. Le caoutchouc avait développé 
des fissures importantes au point d ’exposer les plaques d ’acier du renforcement. Un pro­
blème semblable a été reporté par Manning et Bassi [98] dans la province de l’Ontario. 
Malgré cette fissuration, dans les deux travaux, les auteurs affirment que les appuis pou­
vaient sûrement supporter les charges de service et les déplacements dus aux changements 
de température. Selon Constantinou et al. [38], pour l’utilisation à des fins sismiques, 
une grande fissuration pouvait entraîner une défaillance quand les systèmes d ’isolation se­
raient soumis à de grands déplacements dus à un tremblement de terre. Il faut souligner le 
fait que le caoutchouc produit maintenant possède une quantité d ’antioxydants suffisante 
pour empêcher la formation de grandes fissurations. Stevenson et Price [152] ont étudié 
les appareils d ’appui de caoutchouc naturel retirés d’un pont en Angleterre après vingt 
ans d ’utilisation. Les caractéristiques de rigidité en cisaillement au moment de l’installa­
tion n ’étaient pas connues, mais les appareils d’appui étaient en bonne condition et leurs 
propriétés physiques respectaient aux exigences de nouveaux règlements. Clark et al. [36] 
montrent les résultats du vieillissement sur deux types d ’isolateurs sismiques, caoutchouc 
avec noyau en plomb (LRD ) et caoutchouc de grand taux d’amortissement (H D RB). Les 
isolateurs ont été testés d ’abord en 1983 en conjonction avec la construction du Foothill 
Communities Law and Justice Center en Californie et testés à nouveau après 12 et 13 ans, 
respectivement. De plus, une paire d’isolateurs sismiques de grand taux d ’amortissement 
a été retiré du bâtiment et testé après 12 ans de service.
Les résultats de tests des éléments avec noyau en plomb ont montré un changement insi­
gnifiant de la force caractéristique et une petite augmentation de la rigidité effective des 
isolateurs. Pour les isolateurs de grand taux d ’amortissement, les résultats ont montré une 
augmentation de 25 % de la rigidité effective, pour des taux de cisaillement variant entre 50 
et 100%. Selon Constantinou et al. [38], les données des propriétés mécaniques in situ des 
appareils d ’appui en élastomère vieillis sont rares, mais il est encore possible de conclure 
que :
a. Le vieillissement peut causer une augmentation de la rigidité et de la résistance carac­
téristique des appuis en élastomère ;
b. Cette augmentation est dépendante de la composition de l’élastomère. Il est prévu 
que cette augmentation soit moins significative pour le caoutchouc conventionnel et plus 
significatif pour le caoutchouc de grand taux d ’amortissement ;
c. Sauf dans les cas d ’impropriété lors du processus de cure de l’élastomère, cette aug­
mentation devrait être modeste. On s’attend à une augmentation de, probablement, 10 %
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pour le caoutchouc naturel conventionnel et de l’ordre de 20 % pour le caoutchouc de grand 
taux d ’amortissement sur une période d ’approximativement 30 ans.
2.2.5 Basse température
Selon Stanton et Roeder [150], les propriétés mécaniques du caoutchouc sont dépendantes 
du temps et de l’historique du chargement. Les basses températures induisent la cristal­
lisation et le raidissement thermique [83, 102]. Les deux phénomènes causent une aug­
mentation significative de la rigidité et de la dureté, et causent aussi une réduction de 
l’élongation de rupture du caoutchouc. Roeder et al. [138] présentent une révision com­
préhensive du sujet. La cristallisation est un phénomène dépendant du temps et elle se 
produit sur une large plage de basses températures, surtout les températures en dessous 
de 0°C. Néanmoins, le taux de cristallisation est plus grand pour des températures en 
dessous de -10 °C.
Généralement, le polychloroprène (néoprène) cristallise à des températures plus élevées et 
sa rigidité augmente plus que le caoutchouc naturel [102]. Les matériaux qui cristallisent 
plus rapidement raidissent plus au fil du temps et la rigidité de l’élastomère peut augmenter 
de 10 à 20 fois la rigidité d’un élastomère à la température de 20 °C. Selon Constantinou et 
al. [38], quand le raidissement dû à la cristallisation commence, le matériau raidit à cause 
de la réorientation de sa structure moléculaire. Ce changement est évident seulement après 
une longue période d’exposition, qui peut prendre plusieurs jours, semaines ou même des 
mois, dépendamment de la température d ’exposition et de la composition de l’élastomère. 
Pour un matériau libre de contraintes, la température de cristallisation est autour de - 
10 °C et de -25 °C pour le néoprène et pour le caoutchouc naturel, respectivement [170]. 
L’application de contraintes, généralement, augmente le taux de cristallisation. Toutefois, 
la cristallisation est réversible avec l’augmentation de la température. Le comportement 
typique des élastomères à basse température est montré à la figure 2.7. Le temps t\ dépend 
des dimensions de l’appareil d’appui, plus particulièrement sa hauteur. À partir des résul­
ta ts de Roeder et al. [138], le temps ti peut varier entre 12 et 24 h pour les éléments de 
grandes dimensions comme les isolateurs sismiques. Le temps t2 dépend de la composition 
du caoutchouc et de la température et est relativement court, de l’ordre de quelques heures 
seulement.
L’autre phénomène qui survient quand le caoutchouc est exposé à basse température est 
la transition vitreuse du matériau. Quand cette transition se produit, l’élastomère devient 
fragile et plusieurs de ses propriétés mécaniques et physiques subissent un changement ra­
pide et significatif. Le caoutchouc naturel a une température de transition vitreuse autour
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Figure 2.7 Raidissement du caoutchouc à basse température.
de -55 °C [38]. Selon Stanton et Roeder [150], le raidissement dû à la transition vitreuse 
du caoutchouc est un phénomène qu’il se croît être instantané. Kim et al. [83] présentent 
les résultats des essais à basse température d’un isolateur sismique en élastomère de faible 
taux d’amortissement et d ’un isolateur sismique avec noyau en plomb. Les unités ont été 
refroidies à une température de -60 °C durant une période d’au moins trois jours. Les ré­
sultats ont montré une augmentation significative des propriétés mécaniques des isolateurs 
sismiques, cependant, le type spécifique de l’élastomère n ’a pas été précisé (néoprène ou 
caoutchouc naturel).
2.2.6 Fluage et Relaxation
Les chargements de longue durée peuvent introduire des effets dépendant du temps comme 
le fluage et la relaxation du caoutchouc. Le fluage est une augmentation de la déformation 
due à un chargement constant, et la relaxation consiste en une diminution des contraintes 
due à une déformation constante. Les deux phénomènes sont considérés étroitement liés. 
Ils sont censés augmenter comme une fonction logarithmique du temps, mais la magnitude 
maximale et le taux de fluage ou de relaxation sont sensibles à la température, l’historique 
de contraintes et la composition de l’élastomère [150]. La relaxation des contraintes pour 
la déformation en cisaillement n’est pas considérée comme un grand problème, vu que les 
forces transmises aux piles des ponts et aux autres assemblages seront diminuées. Le fluage 
ou la relaxation sous des charges de compression peuvent être des effets indésirables pour 
des appareils d ’appui des ponts. Les résultats des essais réalisés par Minor et Egen [102] 
suggèrent qu’il y a une augmentation entre 20 à 40 % de la déformation instantanée due au 
fluage pour les élastomères souvent utilisés pour les appareils d ’appui de ponts. Selon les 
mêmes auteurs, la grande majorité des effets de fluage ont déjà eu lieu lors de l’installation
24 CHAPITRE 2. ISOLATION SISMIQUE
des finitions de surface du pont et donc, les rares déformations qui auront lieu après 
constituent les problèmes d’entretien de sorte que le fluage ne se présente pas comme un 
grave problème.
2.2.7 Modes de rupture
La rupture du caoutchouc est un aspect important à être considéré lors du dimensionne­
ment des appareils d ’appui et des isolateurs sismiques. Il est reconnu que les élastomères se 
rompent avec le développement de contraintes de traction dans l ’élément. Des échantillons 
testés sous une contrainte de traction uniaxiale se rompent après avoir subi une grande 
élongation. En général, cette élongation est de l’ordre de 450 à 700% [49] et dépend de la 
composition et de la rigidité du caoutchouc. Les appareils d ’appui et isolateurs sismiques 
ne sont pas chargés en traction uniaxiale, dans leur vie utile, ils seront plutôt soumis à 
différentes contraintes qui proviennent des différentes sollicitations de la structure : com­
pression, rotation et cisaillement. Toutes ces contraintes engendrent des déformations en 
cisaillement dans le caoutchouc qui font l’objet de limites à ne pas dépasser et à vérifier. 
Les limites de déformations dues à une contrainte ou à la combinaison des différentes 
contraintes agissant sur ces éléments sont définies en fonction de l’élongation de rupture 
en traction du caoutchouc. Les codes CAN/ CSA-S6-06 [26] et AASHTO [5] imposent que 
le caoutchouc utilisé comme appareil d ’appui ait au minimum une élongation de 400 % à 
la rupture en traction.
La plastification et la rupture des plaques d ’acier de renforcement est une autre forme 
de rupture qui doit être évitée lors du dimensionnement des appareils d ’appui et des 
isolateurs sismiques en caoutchouc. Ce type de défaillance est important à prévoir si on 
veut développer la pleine capacité à soutenir de grandes charges axiales de la part des 
appareils d’appui. Il est possible de développer la pleine capacité à soutenir les charges 
axiales si le renflement du caoutchouc est empêché par l’acier. Le renforcement applique 
des conditions de retenues au niveau des contraintes de cisaillement du caoutchouc, ce qui 
introduit des contraintes de traction dans les plaques d’acier [138]. La plastification des 
plaques d’acier de renforcement n ’est pas courante parce que des plaques d ’une épaisseur 
suffisante sont souvent utilisées [158]. Les formules présentées dans AASHTO [5] donnent 
une valeur raisonnablement conservatrice pour l’épaisseur des plaques de renforcement.
Une autre mode de défaillance qui doit être évitée est le délaminage du caoutchouc par 
rapport aux plaques de renforcement. Le délaminage se caractérise par le déchirement ou 
la fissuration du caoutchouc dans la région proche des plaques d ’acier de renforcement. Le 
délaminage est souvent lié à la déformation maximale en cisaillement du caoutchouc. Une
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approche pour la déformation maximale en cisaillement due à la compression peut être 
donnée en fonction du facteur de forme de la façon suivante [79, 138] :
£Sc =  6 S e c ( 2 .12)
La déformation en compression (ec) peut être calculée par [138] :
£ = -----■ ac _  (2.13)
3G (1 +  2k S 2)
Où ac est la contrainte de compression, G et S  sont le module de cisaillement et le facteur 
de forme de l’appareil et k  est un facteur de modification de réponse qui tient compte 
des modifications de propriétés dues à l’introduction de filler au mélange de l’élastomère. 
Comme présenté précédemment, la valeur de E  =  3 G n ’est pas vrai pour le caoutchouc 
et cette valeur s’approche plus de la valeur E  — 4 G. On peut noter aussi, à partir de 
l’équation précédente, que le facteur 3 G (1 +  2k S 2) correspond au module de compression 
du caoutchouc, présenté dans les sections précédentes.
Le mode de rupture possiblement le plus critique et le plus important est la fatigue de 
l’élastomère selon Roeder et al. [138]. D’après leur résultats, les dommages dus à la fatigue 
sont associés à la rupture en cisaillement du caoutchouc proche des extrémités des plaques 
d’acier, où souvent les contraintes sont plus élevées, indépendamment si le chargement 
est en compression ou en cisaillement. La gamme de déformation est présentée comme le 
paramètre le plus important pour la fatigue. Les limitations dues à la fatigue ont été liées à 
l’élongation à la rupture dans le BE-1 /76 [161] et des limitations à la déformation maximale 
en cisaillement ont été proposées en fonction d ’un pourcentage de cette élongation. Roeder 
et al. [138] jugent que cette approche européenne de limiter la déformation en cisaillement 
semble le plus logique et des limitations ont été proposées pour les combinaisons de charges 
permanentes et de charges vives. Les codes AASHTO [3] et CAN/CSA-S6-06 [26] adoptent 
des limites basées sur l’approche européenne et ces limites seront discutées dans la suite. 
Dans Stanton et Roeder [150] d ’autres modes de ruptures sont présentés, comme la perte 
de charge due à la rupture interne de l’élastomère et, aussi, la rupture due à la formation 
et l’augmentation des fissures dans le caoutchouc. Ces autres modes de rupture semblent 
être moins graves que la fatigue et sont plus considérés comme des limitations de service 
des pièces en caoutchouc.
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2.2.8 Composition, vulcanisation et collage
Les propriétés du caoutchouc sont affectées par la composition et le processus de vulca­
nisation. Un lot de caoutchouc consiste en une quantité d’élastomère, de filler, d ’additifs 
et d’un système de vulcanisation. Le carbone noir est le filler souvent utilisé dans les élas­
tomères. Il est additionné pour modifier la dureté et ajuster la rigidité du caoutchouc. 
Cependant, il affecte la résistance en traction, l’élongation en rupture, le fluage et la 
relaxation des contraintes et la résistance à la fatigue. Différents types de carbone ont 
différentes structures internes et taille des particules, ce qui implique différents impacts 
dans leurs propriétés finales. Des huiles additionnées au mélange, de façon à améliorer le 
traitement du caoutchouc peuvent parfois réduire le module de cisaillement, par contre, 
peuvent aussi augmenter le fluage et la relaxation des contraintes. Des antioxydants sont 
aussi fréquemment additionné dans le but d ’inhiber la fissuration due à l’attaque par 
l’ozone et la détérioration des pièces. La vulcanisation consiste en l’utilisation d ’un agent 
de réticulation, souvent le sulfure, et de l’application de chaleur et de pression pendant 
une certaine période de temps pour la formation des liaisons, par une réaction chimique, 
entre les longues chaines de polymère. Ces liaisons chimiques augmentent la résistance 
et la durabilité du caoutchouc. La durée et la quantité de chaleur appliquée sont impor­
tantes pour permettre une distribution de chaleur à l’intérieur des pièces tout en évitant 
réchauffement excessif des pièces, ce qui peut causer une réversion partielle du processus 
de vulcanisation. Le collage est aussi un aspect important du dimensionnement du caou­
tchouc. Pour travailler correctement, il faut s’assurer qu’il y a un collage sécuritaire entre 
les plaques d’acier de renforcement et l’élastomère. Le collage est alors atteint lorsque les 
couches sont mises en contact sous l’effet de la chaleur et de la pression du processus de 
vulcanisation. Souvent les appareils d ’appui en élastomère performent très bien lors qu’ils 
sont en utilisation et des problèmes sont rarement signalés [38,170]. Les problèmes signalés 
peuvent être attribués à une mauvaise qualité lors de la fabrication des élastomères.
2.2.9 Stabilité
Les bases de la théorie de la stabilité des appareils d’appui en élastomère sont fortement 
baisées sur les travaux de Haringx [59]. Dans l’essence, le travail de Haringx a été développé 
pour les propriétés mécaniques des ressorts hélicoïdaux métalliques et des tiges solides en 
caoutchouc utilisés pour le contrôle de vibrations. Cette théorie a été appliquée au pro­
blème de stabilité des ressorts multicouches de caoutchouc en compression par Gent [53]. 
Un appui multicouche en caoutchouc peut être susceptible au phénomène d ’instabilité par 
flambement similaire à une colonne ordinaire, mais plutôt contrôlé par la faible rigidité en
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cisaillement du système. Même si la charge de flambement n’est pas approchée, la rigidité 
en cisaillement du système est réduite par l’application d ’une charge axiale de compres­
sion [53]. Selon Koh et Kelly [86], la théorie de stabilité ressemble à la théorie linéaire 
d ’une colonne élastique, mais qui tient compte de la déformation en cisaillement en consi­
dérant la rotation de la section transversale, qui dépend du déplacement latéral appliqué 
au système. Cette méthode est similaire à la théorie d ’analyse élastique linéaire d ’Euler 
pour le flambement d ’une colonne [110]. Selon la théorie de Haringx, pour une colonne 
élastique en considérant l’effet P  — Delta et la déformation horizontale, comme montré à 
la figure 2.8, la rigidité en cisaillement est :
K h =
P a(3 
l 2 tan(0.5a — a/3)
(2.14)
u{x)
Figure 2.8 Colonne de Haringx pour la modélisation d’un appui en caoutchouc 
soumis à des charges aux extrémités (modifié de : Koh et Kelly [86]).
Avec
a =
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En prenant la charge de compression qui annule la rigidité en cisaillement, on obtient la 
charge de flambement de la colonne qui vaut :
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Dans les équations précédentes P  est la charge axiale, Pe = tt2E I/12 est la charge de flam- 
bement d’Euler de la colonne en négligeant la déformation en cisaillement, l est la hauteur 
de la colonne, G est le module de cisaillement, A s est l’aire effective en cisaillement et E l  
est la rigidité en flexion de la colonne. Quand on applique cette théorie pour les appareils 
d ’appui et pour les isolateurs sismiques en élastomère, il faut tenir compte de la hauteur 
combinée de caoutchouc et des plaques d ’acier de renforcement, et donc modifier G AS 
et E l  en conséquence. Cette modification s’avère nécessaire puisque l’acier est considéré 
comme indéformable et on approche les propriétés des deux matériaux par des propriétés 
effectives d ’une colonne de matériau uniforme. La rigidité en flexion peut être obtenue de 
façon expérimentale [53] ou de façon analytique [86]. Dans le contexte linéaire élastique, 
Gent [53] présente l’équation suivante pour la charge critique des colonnes multicouches 
de caoutchouc comprimé entre deux surfaces planes :
^ { i + ¥ ) =4- f  ( 2 i 6 )
Où Pa- est la charge critique, K ' et T' sont les rigidités réduites en cisaillement et en 
flexion pour une colonne de hauteur unitaire et l est la hauteur de la colonne étudiée. Les 
valeurs de K ’ et T ' sont calculés en multipliant les rigidités en cisaillement et en flexion 
(K  et T) pour la valeur hr, qui est la hauteur d’une unité de la colonne, composé par 
un bloc de caoutchouc et les deux plaques rigides de séparation. Naeim et Kelly [110] 
présentent une approche basée sur la méthode de Haringx pour la charge critique. En 
considérant l’isolateur de la figure 2.9 comme une colonne de longueur h et avec l’aire 
de la section transversale A r, la rigidité en cisaillement par unité de longueur est définie 
comme Ps = G As- L’isolateur est considéré comme une poutre continue, et donc l’aire 
de la section transversale a été remplacée par l’aire effective en cisaillement (As) donnée 
par :
-4s =  A r jr  (2.17)
Dans l’équation précédente, h est la hauteur totale de l’isolateur, qui tient compte des 
couches de caoutchouc et des plaques d ’acier, et Tr est la hauteur totale de caoutchouc, 
définie antérieurement. L’augmentation de l’aire Ar est nécessaire pour tenir compte du fait 
que les plaques d ’acier sont indéformables dans le système composé. Dans leur formulation, 
la rigidité effective en flexion E Ie/ f  d ’un bloc simple de caoutchouc d’épaisseur t devient 
E l  s, exprimée ainsi :
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Figure 2.9 Conditions aux limites pour un isolateur sismique sous une charge 
verticale P  (modifié de : Naeim et Kelly [110]).
Eh - (I)7 (ê) (218)
Pour la majorité des isolateurs sismiques dont la valeur du facteur de forme (S) est plus 
grande que cinq, la charge critique de flambement d ’Euler pour une colonne sans déforma­
tion en cisaillement est très grande par rapport à la rigidité en cisaillement (PE Ps), la 
charge critique peut être approchée par :
Per =  (PEPS)' (2.19)
En modifiant la charge critique de flambement d’Euler pour tenir compte de la rigidité en 
flexion composée du système (E IS), la charge critique de l’isolateur, pour un déplacement 
en cisaillement nul, peut être calculée par :
GAr 7T2 1
h? 3
6 G S2A r± r 2
V2nG^Sr
(2 .20 )
B  d>Où : r  = ---p  est le rayon de giration pour des pièces carrées de côté égal à B , et r = —
2 x V3 ^
pour des isolateurs circulaires de diamètre <fi. La méthode largement acceptée et diffusée
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dans les codes de projet tient compte de l’aire effective de la colonne ou l’aire superposée 
(■overlapping area) entre la partie supérieure et inférieure du caoutchouc lors de l’applica­
tion d’un déplacement horizontal. Essentiellement, la méthode se repose sur le calcul de 
l’instabilité d’une colonne avec l’aire réduite en fonction du déplacement horizontal. Le 
calcul de la capacité de charge axiale est fait selon l’équation 2.21, présentée dans ce qui 
suit [49, 135, 148] :
W  = A'r x  G x  S  x 7w (2.21)
Où A'r est l’aire réduite de l’isolateur, G est le module de cisaillement du caoutchouc qui 
varie selon le taux de déformation en cisaillement appliqué au système, S  est le facteur 
de forme et yw est la déformation en cisaillement permise. Selon FIB [49], peut être 
pris égale à 20% de l’élongation de rupture en traction pure et qui varie de 4,5 à 7,0. 
Selon Warn et al. [162], la méthode de l’aire superposée (overlapping area) est simple et 
facilement implémentée dans le projet des isolateurs sismiques, mais elle ne repose pas 
sur une théorie rigoureuse et elle ne saisit pas le comportement physique des élastomères 
soumis à la combinaison de charge axiale et latérale. Cette méthode, usuellement, surestime 
la réduction de la rigidité verticale en comparaison à des données d ’essais expérimentaux.
L’approche présentée dans FIB [49], malgré que simple et de facile implémentation, est 
très conservatrice en ce qui concerne la capacité de charge axiale du caoutchouc. Selon 
cette formulation, la capacité de charge axiale d’un isolateur carré, et pour un déplace­
ment en cisaillement qui équivaut à 50 % de la dimension de l’isolateur dans la direction 
de chargement, n ’est que de seulement 13% de la charge critique pour un déplacement 
en cisaillement nul. Dans les études de Nagarajaiah et Ferrel [111] et Buckle et al. [22], 
la capacité de charge axiale normalisée, avec un facteur de forme égal à  10 et pour un 
déplacement semblable, se situe entre 30 et 40 % de la charge critique de l’isolateur pour 
un déplacement en cisaillement nul. De plus, ils montrent que pour un déplacement en 
cisaillement égal à 100% de la dimension dans la direction du chargement horizontal, il 
existe encore une capacité résiduelle de charge axiale de la part des isolateurs, contrai­
rement à la formulation présentée par FIB [49] où la capacité de charge axiale est nulle 
quand l’aire superposée devient égale à zéro. Quant au phénomène d’instabilité, une a t­
tention spéciale est portée aux isolateurs sismiques qui sont attachés à la superstructure 
et aux fondations à partir des clés de cisaillement et qui ne sont pas capables de soutenir 
des charges de traction. Les éléments qui utilisent des goujons de cisaillement comme at­
taches peuvent expérimenter un comportement instable (renversement ou rollout) qui est
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associé au déplacement latéral et impose une limite au déplacement latéral maximum que 
l’isolateur peut supporter [110].
2.2.10 Modélisation des propriétés
[49, 135, 148], en considérant la capacité de charge axiale calculée suivant le rapport des 
aires superposées :
Où Tr est la hauteur totale de caoutchouc, j w est la déformation en cisaillement permise,
lation sismique, varie autour de 0.6 [148]. Quant à la déformation en cisaillement permise 
(7w), une valeur autour de 20% de l’élongation de rupture en traction pure est souvent 
adoptée comme stable. Des valeurs expérimentales suggèrent que ce facteur de correspon­
dance soit autour de 40% pour la déformation en cisaillement dû à un tremblement de 
terre de projet et 70 % pour un tremblement de terre extrême [148]. Le déplacement maxi­
mal de projet du système est limité soit pour la déformation en cisaillement permise soit 
pour le facteur de l’aire superposée (overlapping area). Quand on parle du facteur de l’aire 
superposée, pour garantir la stabilité du système, normalement, le déplacement maximal 
de l’isolateur est limité à 1/3 de la dimension dans la direction du déplacement (1/3 du 
diamètre dans le cas des isolateurs circulaires) [30, 49].
L’amortissement varie de 5 à 10% pour les caoutchoucs conventionnels [148] et entre 10 
à 20% pour les caoutchoucs à grand taux d ’amortissement [30, 49]. Alors que dans les 
dernières années, des caoutchoucs possédant un amortissement plus élevé ont été dévelop­
pés. Dans le cas des isolateurs avec noyau en plomb, l’amortissement apporté par le plomb 
est de l’ordre de 30% [49]. Généralement, l’insertion d’un noyau en plomb se fait parce 
que cet élément plastifie à des contraintes de cisaillement relativement faibles, de l’ordre 
de 10,0 MPa, et il se comporte approximativement comme un solide élasto-plastique. De 
plus, le plomb est un métal qui travaille à chaud quand il est déformé plastiquement à 
température ambiante et ses propriétés mécaniques sont continuellement restaurées par les 
processus interdépendants et simultanés de récupération, de recristallisation et de crois­
sance des grains [87, 148]. Naeim et Kelly [110] montrent que, dans la pratique, le compor­
tement viscoélastique des isolateurs sismiques peut être modélisé par un modèle bilinéaire
La période latérale du système d ’isolation peut être calculée à  partir de l’équation 2.22
(2 .22)
g est l’accélération de la gravité et le rapport de l’aire superposée Àr/A r , utilisé pour l’iso-
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caractérisé par les paramètres K \, K 2 et Q comme présenté à la figure 2.10. Le modèle 
bilinéaire garde la même quantité d’énergie dissipée par cycle de chargement et la même 
rigidité effective observée à partir des essais sur des isolateurs sismiques réels.
Force Force
EDCEDC
Figure 2.10 Représentation du comportement du caoutchouc par un modèle 
bilinéaire.
D’où :
Q =  résistance caractéristique ;
Fy =  force limite élastique ;
Fmax =  force maximale ;
K i =  rigidité élastique ;
K 2 =  rigidité post-élastique ;
K ej f  = rigidité effective;
Dy =  déplacement à la plastification ;
D = déplacement maximal ;
E D C  =  énergie dissipée par cycle =  aire de la boucle d ’hystérésis.
Normalement, les isolateurs en caoutchouc ont une rigidité initiale élevée K x et une faible 
rigidité post-élastique K 2. Pour les isolateurs en élastomère seulement (Natural Rubber 
Bearing/Neoprene et High Damping Rubber Bearing), la résistance caractéristique Q est 
estimée à partir de la boucle d ’hystérésis. Pour les isolateurs avec un noyau en plomb 
(Lead-Rubber Bearing), Q est donnée par la contrainte élastique du plomb dans l’aire du 
noyau central. En se basant sur les résultats d ’HITEC [62] pour les isolateurs en élastomère 
(NRB/H D RB/Neoprene), le ratio entre les rigidités (K \/K 2) varie entre 3 et 5. Dans le cas
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des isolateurs avec noyau en plomb, Mayes et Naeim [100] conseillent une valeur autour de 
10 comme approche initiale pour le rapport des rigidités. Pour la force limite élastique des 
éléments avec noyau en plomb, Jangid [73] conseille l’adoption d’une valeur qui varie de 
10 à 15 % du poids de la structure isolé. Les paramètres qui définissent le modèle bilinéaire 
peuvent être calculés à partir des équations présentées par Naeim et Kelly [110]. Pour la 
rigidité effective on a,
K ejf = K * + %  (2.23)
En termes de paramètres primaires, le déplacement à la plastification devient,
D » -  A  (2'24)
L’amortissement effectif est défini selon Paultre [131] par :
E D C
6 / /  “  4Iœ Z  (2-25)
Avec l’énergie de déformation maximum étant égale à E$0 = K ef f D 2/2.  L’énergie dissipée 
par cycle de chargement du modèle bilinéaire, qui équivaut à l’aire de la boucle d ’hystérésis 
E D C , est donnée par :
E D C  = 4Q ( D -  Dv) (2.26)
Et finalement, l’amortissement effectif devient :
4 Q ( D - D , )
- 1 T ic ^ W  (2'27)
Selon Padgett [119], en se basant sur les résultats d’HITEC [62], la valeur du déplacement
à la plastification peut être prise égale à 10% de la hauteur totale du caoutchouc. La
valeur de la période cible pour des systèmes isolés varie, normalement, de 1,0 à 3,0 s [43], 
mais des valeurs entre 2,0 et 3,0 s sont les plus souvent adoptés. À partir d ’une analyse 
statique équivalente, les niveaux minimaux de force et de déplacement de projet peuvent 
être déterminés. En adoptant une période de vibration pour le système isolé, le dimen- 
sionnement préliminaire du système d’isolation peut être effectué. Des exemples de calcul
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des systèmes d’isolation sont présentés dans Naeim et Kelly [110] et Mayes et Naeim [100] 
et des considérations pour le design préliminaire des isolateurs sismiques sont présentées 
dans FIB [49]. Une bonne compréhension du sujet est présentée aussi dans Constantinou 
et al. [39].
Malgré que le modèle bilinéaire simplifié soit capable de représenter de façon très précise 
la relation force-déplacement des isolateurs en élastomère (N R B ) et avec noyau eïi plomb 
(L R B ), il ne l’est pas pour les isolateurs avec grand taux d ’amortissement (H DRB ) dû à 
son comportement non linéaire. À cause de cela, dans les dernières années, des méthodes 
mathématiques analytiques ont été développées par différents chercheurs [43, 70, 82] avec 
une très bonne précision dans la prévision du comportement des isolateurs à grand taux 
d ’amortissement (HDRB). Selon Grant et al. [58], le raidissement pour de grandes défor­
mations limite les déplacements pour des vibrations plus élevées que le niveau de projet 
dans les isolateurs à grand taux d’amortissement (HDRB), par contre la force dans les 
piliers pourra atteindre des valeurs significativement plus élevées que la valeur de projet.
2.3 Évaluation des systèmes isolés
L’évaluation de la performance des isolateurs sismiques et du comportement des structures 
isolées est réalisé, normalement, selon les deux façons suivantes : — méthodes analytiques, 
avec la modélisation en éléments finis de la structure et isolateurs; — méthodes expéri­
mentales, dont les plus souvent utilisés sont l’essai sur table sismique et l’essai pseudo 
dynamique. Les méthodes analytiques sont capables de prévoir de façon précise le com­
portement d ’une structure soumise aux vibrations provenant d’un tremblement de terre. 
L’inconvénient avec cette méthode est qu’il faut connaître les propriétés du système d ’iso­
lation utilisé, et dans le processus de modélisation du système, son comportement non 
linéaire doit être bien décrit. Les méthodes expérimentales sont plus précises, néanmoins, 
on est rendu à des problèmes de limitation des équipements disponibles. Dans les sections 
subséquentes, des recherches sur ces méthodologies seront présentées.
2.3.1 Méthodes analytiques
Selon Chung et al. [35], quand les propriétés inélastiques des isolateurs sont définies, c’est 
usuel de les modéliser par modèles simples, comme le modèle bilinéaire, dans les ana­
lyses numériques. Cependant, il est désirable de conduire une étude expérimentale dans 
le système structural avec isolation à la base, parce que le comportement non linéaire 
du système d’isolation devient parfois assez complexe pour être représenté par un simple
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modèle numérique. Il faut tenir compte des facteurs qui peuvent influencer la réponse 
finale d’une structure isolée. Lors de la réalisation d’une analyse analytique de pont, nor­
malement, on n ’assume que tous les autres éléments que les isolateurs restent élastiques 
pendant une secousse sismique. Des modèles linéaires équivalents peuvent être obtenus par 
la combinaison de la rigidité effective et du taux d ’amortissement équivalent du système 
d’isolation avec la rigidité et le taux d ’amortissement visqueux des autres éléments [69]. 
Selon les mêmes auteurs, la combinaison de la rigidité est simple et directe. Cependant, 
pour la combinaison de l’amortissement, la sommation directe des taux d ’amortissement 
équivalent des isolateurs et visqueux des autres composants du système peut surestimer 
l’amortissement de la structure. Cela, parce que les isolateurs sont connectés en série avec 
les autres composants du système.
Dans l’étude réalisée par Tsopelas et al. [160], des résultats expérimentaux d’un pont isolé 
avec un système de pendule de friction (FP S) ont été comparés avec un modèle analytique, 
et les résultats se sont montrés très semblables. Pour cela, le modèle a été suffisamment 
détaillé pour tenir compte des effets de flexibilité et de rotation des piliers, de la dissipation 
d’énergie des piliers et de la dépendance de vitesse ainsi que de la force axiale instantanée 
dans la force de restitution. Les résultats expérimentaux ont montrés une augmentation 
substantielle de la  capacité à résister, pour les ponts isolés, à  tous les niveaux de secousse 
sismique sous un comportement élastique. Jangid [72] a étudié l’effet d ’interaction de la 
force de restitution dans deux directions orthogonales dans le plan. Le chercheur a consi­
déré aussi, l’influence de la flexibilité des piliers et des poteaux dans la réponse des ponts 
isolés. C’est parce que la plus grande majorité des modèles utilisés, dans les études de 
caractérisation des isolateurs sismiques et dans les codes, supposent un comportement 
force-déplacement bilinéaire simplifié soumis à un simple composant d ’une excitation sis­
mique. Les résultats ont confirmé que la flexibilité joue un rôle important dans l’efficacité 
du système d’isolation et son augmentation diminue la réduction du cisaillement à la base 
et l’accélération du tablier du pont. Des différences, pour le déplacement maximal et pour 
l’énergie dissipée, ont été trouvées en tenant compte de l’effet d ’interaction pour la force 
de restitution. Dans les cas où cette interaction a été considérée, l ’énergie dissipée dans un 
cycle dynamique de chargement est réduite, et par conséquent, il y a une augmentation du 
déplacement maximal obtenu. En négligeant l’interaction dans les deux directions ortho­
gonales dans le plan, on peut sous-estimer le déplacement maximal lors d ’un événement 
extrême.
Les effets de la flexibilité des piliers et poteaux ainsi que de la flexibilité du tablier des 
ponts isolés ont été étudiés par Kunde et Jangid [88]. Pour l’étude, les chercheurs ont
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évalués trois différents modèles mathématiques dans l’évaluation de la réponse des ponts 
isolés avec différents systèmes. Le premier modèle tient compte de la flexibilité du tablier 
ainsi que de la flexibilité des piliers. C’est un modèle de masse concentré qui idéalise le 
tablier et les piliers comme des éléments finis poutres avec deux degrés de liberté par nœud, 
et c’est le même modèle utilisé par Jangid [72] pour l’analyse des ponts isolés. Le deuxième 
modèle considère le tablier comme une masse rigide et les piliers comme des éléments finis 
poutres. Finalement, le troisième modèle est une simplification de l’analyse avec un seul 
degré de liberté dans chaque direction de chargement. Ce comportement est basé sur le fait 
que dans un système de pont isolé, la flexibilité est concentrée dans le système d ’isolation. 
Le tablier et les piliers se comportent presque comme des corps rigides. L’étude a considéré 
aussi l’interaction de la force de restitution pour les deux directions dans le plan. Dans la 
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Figure 2.11 Modèles mathématiques évalués par Kunde et Jangide [72] : (a) 
Modèle 1, (b) Modèle 2 et (c) Modèle 3.
Les matrices de rigidité des poutres et piliers ont été construites séparément. Une conden­
sation statique a été effectuée par la suite pour éliminer les degrés de liberté en rotation. 
Les matrices d’amortissement du tablier et des piliers ne sont pas explicitement connues, 
donc elles ont été construites à partir de l’hypothèse d ’amortissement modal dans chaque 
mode de vibration en utilisant leurs modes et fréquences propres. Les résultats montrent 
que le système d’isolation est capable de diminuer significativement les accélérations du 
tablier et le cisaillement à la base des piliers. Cette capacité diminue avec l’augmentation 
de la flexibilité du pont, qui devient plus déformable en réduisant l ’actuation du système 
d’isolation. Les modèles mathématiques se révèlent consistants et, malgré la simplicité du
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Modèle 3, celui-ci s’avère efficace et avec une bonne performance informatique dans la 
prévision de la réponse des ponts isolés, même pour des structures non symétriques.
2.3.2 Méthodes expérimentales
Avec la finalité d ’évaluer les propriétés mécaniques des divers types d ’isolateurs sismiques, 
dans son rapport technique, HITEC [61] a divulgué un vaste plan d ’étude de leurs carac­
téristiques pour l’isolation des ponts. Comme objectifs principaux du projet, on constate 
l’établissement d ’un programme expérimental pour les systèmes d ’isolation et la création 
de guides pour le choix ainsi que le projet des isolateurs. Les systèmes d ’isolation en 
caoutchouc ainsi que les systèmes de dissipation d’énergie ont été étudiés. Les systèmes 
d’isolation ont été soumis à : — des essais avec variation de fréquence; — l’application 
simultanée de la charge verticale et déplacement de projet dans différentes fréquences ; 
— des essais dynamiques avec large répétition des cycles à une basse fréquence ; -  des 
essais dynamiques dans des températures extrêmes ; — exposition à des environnements 
agressifs pour une longue période ; — et des essais de stabilité à la rupture. Ces essais 
ont été proposés avec la finalité de couvrir au maximum la variabilité des caractéristiques 
des différents systèmes d ’isolation et de dissipation d ’énergie. Les résultats des principales 
caractéristiques obtenus au long des essais sont présentés dans le rapport technique publié 
par HITEC [63] et ils ont été utilisés dans le développement du guide des spécifications 
pour le projet d’isolation sismique [3],
Étant donné que les isolateurs sismiques en caoutchouc ont un comportement visqueux, 
leurs caractéristiques sont dépendantes de la vitesse et de l’intensité du taux de cisaillement 
appliqué dans le système. La charge verticale est aussi un facteur qui a une influence sur 
la réponse des ponts isolés. De façon générale, les résultats d’HITEC [63] montrent que, 
pour les isolateurs en caoutchouc, quand on augmente la charge verticale, la rigidité en 
cisaillement diminue, l’amortissement augmente et l’énergie dissipée reste pratiquement 
stable avec des changements mineurs. Selon Aiken et al. [9], la rigidité n ’est pas fortement 
affectée pour les variations modérées de la charge axiale, alors que cette variation influence 
plus l’amortissement. Quand la charge transportée par les appareils est comparable à la 
charge de flambement, la rigidité horizontale est très réduite [110].
Les essais sur table sismique sont les plus réalistes et fiables des méthodes expérimentales 
pour évaluer la performance sismique inélastique des structures. Cependant, la taille, le 
poids et les propriétés de rigidité de l’essai de la structure sont limités par la capacité des 
tables sismiques disponibles [35]. A ce moment, l’utilisation des essais pseudo dynamiques 
devient très intéressante, principalement avec la technique de sous-structuration. L’uti­
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lisation d ’un essai pseudo dynamique a des avantages dont : — la possibilité d ’effectuer 
des tests sur spécimens de grande taille ou à échelle réelle ; — la réduction des coûts de 
fabrication des modèles ; — l’utilisation des mêmes équipements qui sont utilisés dans les 
essais quasi statiques; — et l’incorporation du comportement non linéaire des éléments 
testés lors d’une simulation de la réponse sismique d’une structure. Chung et al. [35] ont 
comparé les résultats des essais réalisés sur table sismique aux résultats des essais pseudo 
dynamiques avec sous-structuration numériques de la superstructure des bâtiments. Leurs 
résultats ont montré une très bonne précision dans la prévision du comportement sis­
mique des structures isolées en utilisant les essais pseudo dynamiques. Molina et al. [103] 
ont réalisé avec succès des essais pseudo dynamiques tout en faisant la correction de la 
réponse pour les taux de déformation appliqués. La correction de la réponse a été faite 
en se basant sur la correction de la force de restitution qui a été mesurée à partir des 
essais de caractérisation du matériau. Cette différence de réponse est un problème typique 
d’un essai pseudo dynamique à cause de l’utilisation d’une échelle de temps différente de 
l’échelle de temps réelle.
2.4 Analyse sismique
Dans cette section, une discussion sur les indications de projet ainsi que les méthodes d’ana­
lyse sismique des ponts présents dans les codes canadien et américain seront présentées. 
Ces indications se trouvent dans les codes AASHTO - Guide Specifications for Seismic Iso­
lation Design [3], AASHTO LRFD - Bridge Design Specifications [5] et CAN/CSA-S6-06
- Code canadien sur le calcul des ponts routiers [26]. Les directives qui sont présentes dans 
AASHTO [3] pour les spécifications de projet des isolateurs sismiques sont supplémentaires 
aux spécifications de projet de ponts AASHTO [5]. Dans le cas du CAN/CSA-S6-06 [26], 
les chapitres 04 et 11 énoncent les directives pour l’évaluation et la fabrication des appareils 
d’appui et des isolateurs sismiques en élastomère. Les directives du chapitre 04 du code 
canadien s’ajoutent au chapitre 11, mais elles priment en cas d’incompatibilité entre les 
directives présentées dans ces deux chapitres. Des indications concernant les essais requis 
des systèmes d’isolation en caoutchouc seront aussi présentées. Les principes utilisés dans 
le développement de ces spécifications sont les suivants :
- Les composants structuraux doivent résister, dans le domaine élastique et sans dommage 
significatif, à des tremblements de terre d ’intensité faible à moyenne ;
- Les intensités réalistes de mouvement et de force sismique doivent être utilisées dans les 
procédures de conception ;
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- L’exposition aux secousses dues à un tremblement de terre de grande intensité ne 
doit pas causer l’effondrement ni la rupture d’aucune partie isolée du pont. Si possible, 
les dommages qui se produisent doivent être facilement détectables et accessibles pour 
l’inspection et la réparation.
2.4.1 Déplacement maximal et période de vibration
La force statique équivalente et le déplacement maximal des isolateurs peuvent être obtenus 
à partir de la détermination du coefficient de réponse sismique élastique pour les structures 
isolées et qui est donné par la relation adimensionnelle suivante :
(2.28)
Où Csm est le coefficient de réponse sismique élastique pour un taux d’amortissement de 
5,0%, A  est le coefficient d’accélération de la zone, Si est le coefficient de site et l /T e tient 
compte de la diminution du spectre de réponse en accélération avec l’augmentation de la 
période de vibration de la structure. La quantité adimensionnelle Csm est un coefficient de 
projet qui multiplié par l’accélération de la gravité (g), donne l’accélération spectrale (Sa) 
à 5,0% d’amortissement pour une période donnée. Pour tenir compte de la variation du 
taux d’amortissement des structures isolés, un coefficient a été introduit dans l’équation 




C;m =  | ^ < 2 , s 4  (2.29)
Dont B  est le coefficient d ’amortissement qui, selon Kelly [79], peut être décrit par la 
relation suivante :
B = ( T 3 m ) <2-3°>
Où (3 est le taux d ’amortissement. Les valeurs à adopter pour ce coefficient figurent dans 
les codes CAN/CSA-S6-06 [26] et AASHTO [3], et sont présentées au tableau 2.3.
Les valeurs du coefficient d’amortissement à tenir compte lors du calcul du coefficient de 
réponse sismique élastique sont dépendantes de l’amortissement visqueux élastique équi­
valent, obtenu à partir des essais de caractérisation des propriétés du système d ’isolation. 
Pour les valeurs différentes de celles présentées dans le tableau 2.3, une interpolation
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Tableau 2.3 Coefficient d ’amortissement, B  
(source : AASHTO [3])
A m ortissem ent (% critique)
=  2 5 10 20 30 40 50
B 0,8 1,0 1,2 1,5 1,7 1,9 2,0
* Remarque : pour 5,0% d ’amortissement, B =  1.
linéaire est permise. Pour les éléments dont l’amortissement dépasse 30% de l’amortisse­
ment critique, une analyse non linéaire tridimensionnelle avec les diagrammes d’évolution 
(time history analysis) doit être effectuée en utilisant les courbes d ’hystérésis du système, 
à moins que la valeur du coefficient d’amortissement (B) ne soit limitée à 1,7. Tenant 
compte du fait que l’accélération spectrale est le produit du coefficient de réponse sis­
mique élastique et de l’accélération de la gravité, on peut obtenir le déplacement spectral 
de la façon suivante :
Sj =  ^ C „ g  =  2 4 8 ,6 ^ ^ -  (2.31)
LU B
Finalement en remplaçant Sd par di et en simplifiant la valeur du déplacement spectral, 
on retrouve la formule classique du déplacement maximal des isolateurs sismiques qui est 
présentée dans les codes :
A <?■ T
di = 250— ( mm)  (2.32)
B
Et la valeur de la période isolée de vibration est présentée comme :
I W
Te = 2n J -   (2.33)
y K e f f  x  9
Pour le calcul de la période de vibration des structures isolées, la somme de la rigidité 
linéaire des appareils d ’appui, ainsi que celle des unités de fondation est requise. Le calcul 
de la rigidité effective du pont (K ef f  ) doit être effectué en considérant un déplacement 
di pour l’ensemble des systèmes d’isolation et des unités de fondation. Dans son calcul, 
la configuration, la flexibilité et la rigidité individuelle des unités d ’isolation, ainsi que de 
la sous-structure doivent être considérées. Par rapport à l’analyse à l’aide de diagrammes 
d’évolution (time history analysis), la modélisation doit tenir compte des caractéristiques
de la déformation non linéaire des isolateurs obtenue à partir des essais des unités d ’isola­
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tion. Des paires de composantes horizontales du diagramme d ’évolution extraites de dif­
férents enregistrements, modifiées pour leur comptabilisation avec les spectres de calcul, 
seront utilisées. Au moins trois paires de diagrammes doivent être établies et appliquées 
au modèle.
2.4.2 Facteurs de modification de réponse (À)
Étant donné que les propriétés mécaniques des systèmes d ’isolation sont affectées par dif­
férents facteurs comme la température et le vieillissement du matériau, des facteurs de 
modification des propriétés nominales des unités d ’isolation sont proposés. Lors d ’une mo­
délisation analytique des isolateurs, la rigidité minimale et maximale doit être appliquée 
dans différentes analyses pour déterminer la force et le déplacement maximum de la struc­
ture. Le concept des facteurs de modification des propriétés est basé sur l’étude réalisée 
par Constantinou et al. [38].
Pour les valeurs nominales des propriétés des isolateurs, le code AASHTO [3] impose que 
les valeurs des rigidités effectives minimale et maximale soient calculées en fonction de 
valeurs minimales et maximales des rigidités et résistance caractéristique de design de la 
façon suivante :
“  Kd,m ax K-d. '* '■  '^■max.K(i 
“  K d,m in = K d  *  ^min,Kd 
~ Qd.max Q d  ^  ^ruax. Q , i  
”  Qd,min Q d  X
Ces facteurs sont composés à partir de la multiplication des facteurs individuels qui 
tiennent compte du changement des propriétés dû à la variation de température, au vieillis­
sement, à l’usure, au scragging, etc. Pour chaque composante du facteur de modification 
des propriétés, des facteurs d ’ajustement des propriétés peuvent être appliqués selon le cas 
pour tenir compte de la probabilité d ’occurrence du facteur. À l ’exception du facteur qui 
tient compte du changement de vitesse, les valeurs suivantes sont proposées :
- 1,00 pour les ponts critiques (secours) ;
- 0,75 pour les ponts essentiels (d’urgence) ;
- 0,66 pour les autres ponts.
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Dans la considération des facteurs d ’ajustement, seulement la partie qui dévie de l’unité de 
la composante considérée doit être ajustée. Par exemple, si la composante qui tient compte 
du vieillissement a comme valeur 1,2 (> 1,0), seulement la partie différente de l’unité (0 ,2) 
va être réduite à partir de l’application du facteur d’ajustement (1,0 +  0,2x0,75 =  1,15). 
Les indications tiennent compte du fait que, seulement dans les cas des ponts critiques, on 
doit considérer toutes les valeurs maximales des facteurs de modification des propriétés. 
Pour les autres ponts, une évaluation de l’ingénieur est nécessaire.
2.4.3 Charges latérales et stabilité
D’autres exigences sont énoncées pour le calcul des isolateurs. D’abord, les systèmes d ’iso­
lation doivent être capables de résister à toutes les combinaisons de l’effort dû aux char­
gements latéraux non sismiques. En ce qui concerne la force latérale de rappel, la capacité 
de l’isolateur doit être au moins 0,025 W  supérieure à la force latérale présente à 50% 
du déplacement de calcul (0,0125 VU dans le cas d ’AASHTO [3]). En plus, AASHTO [3] 
impose que la période isolée, calculée en fonction de la rigidité post-élastique et pour un 
déplacement allant jusqu’au déplacement de projet, ne dépasse pas la valeur de 6,0 s. Il 
doit être stable aux charges verticales et fournir un facteur de sécurité de 3,0 dans l’absence 
des déformations latérales. Les isolateurs doivent être également stables aux charges per­
manentes axiales, sans la considération des amplifications due à un tremblement de terre, 
pour un déplacement égal à 1,5 fois le déplacement de projet. Si le calcul des propriétés 
est basé sur des spectres de réponse maximaux crédibles, les coefficients 1,5 et 3,0 doivent 
être réduits à 1,1 et 2,2 respectivement. Les caractéristiques dans les temps froids doivent 
être assurées et être prises en compte lors du calcul du système d’isolation.
2.4.4 Essais requis du système d'isolation
Selon AASHTO [3], la performance de tous les systèmes d ’isolation doit être vérifiée à 
partir des essais de caractérisation et qui doivent être composés au minimum :
- D’essais dans les unités d’isolations individuelles selon les directives de HITEC (Highway 
Innovative Technology Evaluation Center) ou du NIST (National Institute of Standards 
and Technology) ;
- D’essais sur table sismique avec une échelle pas plus petite que 1/4 de l’échelle réelle.
Le code CAN/CSA-S6-06 [26] impose que les caractéristiques de déformation et d ’amor­
tissement du système isolé lors d’une analyse doivent être basées sur des essais avec des
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appareils en dimensions réelles, ou en dimensions similaires dont les résultats peuvent 
être extrapolés pour tenir compte des dimensions réelles du système. Dans la qualification 
des isolateurs, le code canadien exige l’utilisation de deux échantillons semblables à ceux 
qui seront utilisés. Des essais dynamiques pour différentes intensités de déformation laté­
rale doivent être exécutés avec la charge verticale typique appliquée dans les situations 
réelles. On doit enregistrer la relation force-déplacement et le comportement hystérétique 
pour chaque cycle de charge. Tous les éléments de retenue élastique et les éléments por­
teurs verticaux doivent être soumis à des essais de caractérisation des propriétés. Le code 
CAN/CSA-S6-06 [26] demande les essais suivants sur les unités d ’isolation :
(i) Vingt cycles de charge entièrement inversés à une force latérale équivalant à la force 
de calcul non sismique maximale ;
(ii) Trois cycles de charge entièrement inversés à chacune des unités d ’isolation avec 
l’accroissement du déplacement en fonction du déplacement totale, soit 0,25, 0,50, 0,75, 
1,0 et 1,25 ;
(iii) 15 S i/B  cycles, minimum de 10 cycles de charge entièrement inversés à 1,0 fois le 
déplacement de calcul total et à une charge verticale semblable à la charge permanente.
Dans AASHTO [3] - Guide Specifications for Seismic Isolation, la séquence des essais 
suivante est demandée :
(a) Thermique : Trois cycles de charge complètement inversés pour un déplacement 
correspondant au déplacement maximal du aux effets thermiques. La vitesse ne doit pas 
être inférieure à 0,003 pouce/minute;
(b) Vent et freinage : vingt cycles de charge inversés entre les maximums et minimums 
de déplacement dus aux chargements de cette nature dans un intervalle maximal de 40 s. 
Après le chargement cyclique, le déplacement maximal doit être appliqué pendant une 
minute ;
(c) Sismique : trois cycles de charge entièrement inversés à chacune des unités d ’isolation 
avec l’accroissement du déplacement en fonction du déplacement totale, soit 0,25, 0,50, 
0,75, 1,0 et 1,25;
(d) Sismique : 15 S i/B  cycles, minimum de 10 cycles et maximum de 25 cycles de charge 
entièrement inversés à 1,0 fois le déplacement de calcul total et à une charge verticale 
semblable à la charge permanente ;
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(e) Vent et freinage : trois cycles de charge inversés entre les maximums et minimums 
de déplacement dus aux chargements de cette nature dans un intervalle maximal de 40 s. 
Après le chargement cyclique, le déplacement maximal doit être appliqué pendant une 
minute ;
( /)  Vérification de la performance sismique : trois cycles de charge complètement inversés 
au déplacement de projet.
De plus, si les isolateurs sismiques sont utilisés dans les régions de basse température, 
l’essai ( / )  doit être réalisé pour les températures de 20, 5, - 5 ,  ou —15 degrés pour les 
zones A, B, C et D de température, respectivement.
2.4.5 Détermination des caractéristiques des systèmes d’isolation
Pour l’obtention des propriétés de l’isolateur, lors de la réalisation des essais sur les sys­
tèmes d ’isolation, les formules à être utilisées lors du calcul de la rigidité du matériel, ainsi 
que les caractéristiques d ’amortissement seront présentées ci-dessous. La rigidité effective 
des échantillons doit être calculée de la façon suivante :
K‘n  = ! M r  (234)
D ’où Fp et Fn sont les forces positives et négatives maximales et Ap et A„ sont les dé­
placements positifs et négatifs maximaux, respectivement. Une vérification des résultats 
demeure nécessaire lors de la vérification du système. Il faut vérifier si le matériau pour­
suit une capacité portante positive incrémentielle. Les rigidités obtenues, lors des cycles 
dynamiques de chargement, ne doivent pas avoir une variation plus grande que 10% en 
relation à la moyenne des résultats, et les écarts ne doivent pas être supérieurs à 10% 
entre les échantillons. Au cours des trois cycles de chargement, les valeurs de rigidité ef­
fectives ne doivent pas avoir de différences plus élevées que 20% entre le premier et les 
deux autres cycles, et l’amortissement ne doit pas avoir une réduction supérieure à 20% 
au cours des essais cycliques. En présence des charges de verticales de projet, les isolateurs 
doivent demeurer stables pour les déplacements prescrits.
Pour le calcul du rapport d’amortissement visqueux équivalent, (3, la formulation suivante 
est proposée :
1 S u r f  ace totale ,0
( j ~ 2 n X Y . K m a x d f  ( 2 ‘ 3 5 )
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Avec la surface totale représentant l’énergie totale absorbée par le système d’isolation 
dans un cycle de charge, calculée comme l’aire de la boucle d ’hystérésis de l’ensemble 
des isolateurs et Kmax est la sommation des rigidités effectives maximales de chaque 
isolateur. Les équations proposées dans AASHTO [3] et CAN/CSA-S6-06 [26] pour le 
calcul de l’amortissement du système d’isolation ne tiennent pas compte de l’amortissement 
provenant de la sous-structure.
2.4.6 Combinaison de déformations due aux charges de service et 
sismique
Dans le cas des isolateurs conçus en élastomère, les exigences en relation au calcul des com­
posantes de déformation sont présentées dans ce qui suit. Il faut calculer les 4 composantes 
de déformation suivantes :
a) Déformation en cisaillement due à la compression exercée par des charges verticales,
£sc 1
b) Déformation en cisaillement due au déplacement latéral imposé, esh ;
c) Déformation en cisaillement due au déplacement imposé par les tremblements de terre,
&eq j
d) Déformation en cisaillement due à la rotation, esr.
La combinaison des déformations en cisaillement suivante doit être considérée :
- Pour les charges de service, les limites de déformation sont,
( i)  £sc +  esh +  £Sr 5: 0,5e„ ;
(ff) &3c — 0,33su 
0,5 £u ne doit pas dépasser 5,0.
- Pour les charges sismiques la limite est,
£Sc T  £gh “b £gr — 0,T5su ,
Dans le code AASHTO [3], les limites pour les combinaisons de déformation sont un peu 
différentes de celles présentées par le CAN/CSA-S6-06 [26] et elles sont montrées dans ce 
qui suit :
(a) 7c < 2,5 (compression) ;
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(b) Je +  7s,s +  7 t < 5,0 (charges de service non sismiques) ;
(b) % +  7S)e9 +  0,57r <  5,5 (séisme) ;
Les charges verticales admissibles sont fonction de la déformation en cisaillement exercée 
sur le caoutchouc dans les différentes combinaisons de charge. La stabilité au renversement 
doit être démontrée à l’aide d ’essais ou d ’analyses pour les combinaisons de la charge 
verticale prescrite, et les déplacements sismiques.
2.4.7 Exigences complémentaires
Des essais complémentaires sont demandés dans le cas des appareils d ’appui en élastomère 
et sont expliqués dans ce qui suit :
- Compression : chaque appareil d ’appui doit être soumis à un essai de chargement 
continu de 12 heures. La charge de compression équivaut à 1,5 fois la somme de la charge 
permanente plus la surcharge. Le renflement inégal peut révéler une mauvaise lamellation 
et l’appareil d ’appui doit être rejeté.
- Compression et cisaillement : au moins 20 % des appareils d’appui doivent être choisis au 
hasard et utilisés dans cet essai. Cinq cycles de charge inversés complets, avec une charge 
de compression correspondante à la charge permanente, jusqu’à obtention de déformations 
de cisaillement de ±0,5.
De plus, tous les isolateurs en élastomère doivent être frettés et composés d ’une arma­
ture en acier pour les plaques de renforcement. Les armatures textiles sont interdites 
(CAN/CSA-S6-06 [26]).
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Courbes de fragilité
Les courbes de fragilité sont des outils émergents dans l’évaluation du risque sismique (Seis­
mic Risk Assessment - SRA). Elles sont des outils statistiques qui reflètent la probabilité 
conditionnelle qu’un élément structural ou la structure au complet atteigne ou dépasse un 
certain niveau d ’endommagement pour une intensité d ’excitation donnée. L’utilisation des 
courbes de fragilité n ’est pas limitée à l’évaluation du risque sismique, elles peuvent être 
utilisées comme une manière efficace d’évaluer la fonctionnalité et la priorité de réparation 
des ponts après un tremblement de terre.
3.1 Évaluation du risque sismique
Le risque sismique décrit le potentiel d’endommagement ou de pertes qu’une région peut 
expérimenter après un événement sismique, ce qui contraste avec l’aléa sismique, qui quan­
tifie le taux de récurrence des différents séismes. Plusieurs méthodes d ’évaluation du risque 
sismique pour les systèmes de transport ont été proposées et sont, usuellement, basées sur 
l’estimation de dommages physiques aux composants essentiels due à l’aléa sismique de la 
région. À partir de cette estimation, des matrices de probabilité des dommages peuvent 
être construites pour évaluer la performance d’un pont à l’aléa sismique de la région. Les 
courbes de fragilité sont des rentrées clés dans l’évaluation de la vulnérabilité sismique 
des ouvrages d ’art du réseau de transport d ’une région. La vulnérabilité des ponts dans 
leur configuration tel que construit (as-built) ou réhabilitée peut être présentée à partir 
de leurs fonctions de vulnérabilité ou aussi appelées courbes de fragilité. La probabilité 
conditionnelle des fonctions de fragilité peut être exprimée à partir de l’équation 3.1.
Fragilité =  P  [EL\M I = y] (3.1)
Où E L  est l’état limite ou niveau d’endommagement du pont ou d ’une composante du 
pont, M I  (en anglais : intensity measure, I M ) est la mesure d ’intensité du séisme et y est 
la réalisation de cette intensité. À partir de cette formulation, étant donné l’intensité d ’un 
tremblement de terre, usuellement exprimée en fonction de l’accélération maximale du sol 
(PGA), la prédiction de l’endommagement de chaque pont peut être définie. En d ’autres
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mots, cette fonction de fragilité représente la capacité d ’un système ou composante du 
système à résister un événement spécifique. Dans la figure 3.1, la représentation graphique 
d ’un ensemble de courbes de fragilité est présentée. Les fonctions de fragilité peuvent 
être groupées dans trois groupes : les fonctions de fragilité basées sur les experts, les 
fonctions de fragilité empiriques et les fonctions de fragilité analytiques. Dans les sections 




•EL = État limite
Mesure d’intensité (MI)
Figure 3.1 Exemples de courbes de fragilité.
3.2 Fonctions de fragilité
3.2.1 Fonctions de fragilité basées sur les experts
Ce type de fonction de fragilité a été utilisé lors du développement du rapport ATC-13 [11] 
de V Applied Technology Council (ATC). À cause de la quantité réduite des documents 
disponibles lors de la production des matrices de probabilité de dommage, l’opinion des 
experts a été sollicitée pour la création de ces matrices. Les experts ont été enquêté sur 
la probabilité qu’une structure subisse un état de dommage particulier pour différentes 
intensités des secousses sismiques en utilisant comme mesure l’Intensité de Mercalli Modifié 
(Modified Mercalli Intensity - MMI). Selon Padgett [119], l’enquête a suivi la méthode 
Delphi dans laquelle les réponses ont été développées de façon interactive, c’est-à-dire, 
après l’évaluation d ’une première ronde de questions, les experts avaient accès aux réponses 
et des altérations étaient permises. Les résultats ont été compilés et rapportés comme les 
matrices de probabilité de dommage (Damage Probability Matrices - DPM) pour les ponts 
dans le rapport ATC-13 [11] et par la suite dans le rapport ATC-25 [12]. Selon Nielson [113],
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seulement quatre de 42 experts présents pour cette enquête ont été choisis pour fournir 
les informations concernant les ponts.
Les matrices de probabilité de dommage ont été présentées comme une représentation 
des réponses dans lesquels une distribution Beta a été utilisée pour son développement. 
Comme on peut le constater, il y a un caractère subjectif dans cette méthode, ce qui cause 
une grande préoccupation lors de son utilisation. La corrélation avec les rapports actuels 
d ’endommagement est basée seulement sur l’expérience et le nombre des professionnels 
consultés. Il y a une vaste généralisation des classes de ponts et leur dépendance régio­
nale. Les matrices de probabilité de dommage ont été créées pour deux classes des ponts 
seulement, les ponts conventionnels (travées plus petites que 150 m) et majeurs (travées 
plus grandes que 150 m). Les données collectées ne font pas une séparation entre les ponts 
comme construite et les ponts réhabilités et donc, il existe un niveau assez important 
d ’incertitude qui n ’est pas quantifiée.
3.2.2 Fonctions de fragilité empiriques
Les courbes de fragilité empiriques offrent une estimation du niveau d’endommagement 
actuel des ponts d’une région étant donné l’intensité d ’un tremblement de terre en se ba­
sant sur les données de dommages antérieurs des ponts face aux événements sismiques. 
Son développement requiert l’utilisation des données actuelles de l’endommagement des 
ponts, qui sont usuellement dérivées des anciens rapports d’inspection après un trem­
blement de terre, ainsi que des informations de la distribution spatiale des séismes. La 
corrélation de ces deux séries de données permet la création des courbes de fragilité pour 
états d’endommagements précis et types de ponts dans une région. La méthodologie pour 
le développement des courbes de fragilité empiriques a été présentée par différents groupes 
des chercheurs pour les tremblements de terre de Loma Prieta - 1989 et Northridge - 
1994 [19, 20]. Shinozuka et al. [145] et Yamazaki et al. [168] ont générés les courbes de 
fragilité empiriques à partir des dommages observés lors du tremblement de terre de Kobe 
- 1995. Les méthodologies sont assez comparables parce qu’elles combinent le niveau de 
dommage observé dans une gamme d’intensité de mouvement du sol et attribuent une 
probabilité de dépassement pour différents niveaux d ’endommagement. Le niveau de dom­
mage est souvent distribué sous la forme d’une matrice de fréquence de dommage, comme 
présenté au tableau 3.1 qui a été modifié de Basôz et al. [20].
Les différences par rapport à la méthodologie utilisée étaient dans l’approche statistique 
lors de l’évaluation des données. Basôz and Kiremidjian [19] et Basôz et al. [20] utilisent 
une analyse de régression logistique (logistic regression analysis) lors de la génération des
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Tableau 3.1 Matrice de dommage pour les ponts routiers en béton armé (Basôz et al. [20])
Peak G round A cceleration  (g)
D am age 0.15-0.2 0.2-0.3 0.3-0.4I 0 .4-0 .5  0 .5-0 .6  0 .6-0 .7 0.7-0 .8 0.8-0.9
N one 318 502 234 50 34 29 24 29
M inor 2 10 25 2 6 4 6 1
M oderate 1 15 13 11 10 9 5 4
M ajor 0 10 2 6 7 3 2 5
Collapse 0 0 1 0 0 0 0 2
Total 321 537 275 69 57 45 37 41
Peak G round A cceleration  (g)
D am age 0.9-1 .0 1.0-1.1 1.1-1.2\ 1 .2-1.3 1 .3-1.4 1.4-1.5 1.5-1.6 to ta l
N one 16 7 0 3 1 3 2 1252
M inor 7 3 0 0 0 0 0 66
M oderate 9 4 0 0 0 0 0 81
M ajor 11 1 0 0 0 0 0 47
Collapse 2 1 0 0 0 0 0 6
Total 45 16 0 3 1 3 2 1452
courbes de fragilité. Shinozuka et al. [145] utilisent la méthode du maximum de vraisem­
blance (maximum likelihood method) en conjonction avec un test d ’adéquation des données 
pour calculer les paramètres de la distribution log normal. Yamazaki et al. [168] utilisent la 
méthode des moindres carrés pour le calcul des paramètres de la distribution log normal. 
Dans la figure 3.2, un exemple de courbes de fragilité empiriques pour les structures des 
ponts dérivés des données de l’endommagement causé par le tremblement de terre Kobe - 
1995 est présenté (modifié de Yamazaki et al. [168]).
Bien que le développement des courbes de fragilité empiriques soit un avancement de la 
connaissance sur le niveau d ’endommagement prévue lors d’une secousse sismique, cette 
méthode éprouve certaines limitations. Selon Nielson [113], une limitation est due à la 
difficulté d ’avoir un nombre adéquat des ponts appartenant à une certaine classe qui se 
trouvent dans un état d ’endommagement particulier. Du à un manque de données, Basôz 
et Kiremidjian [19] ont soulevé que les courbes de fragilité développées pour les ponts non 
continues en béton armé, avec des culées non monolithiques et une seule colonne dans les 
piliers, la plus vulnérable sous catégorie des ponts évalués, ne répondaient pas aux critères 
de qualité d ’ajustement statistique. Une autre limitation de cette méthode est due au cri­
tère subjectif de l’évaluation et la différence entre les niveaux d’endommagement attribués 
lors de deux évaluations différentes après le tremblement de terre Northridge [19]. Dans
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C: small damage 
B: moderate damage 
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Figure 3.2 Courbes de fragilité pour les ponts calculés à partir des données 
d ’endommagement causées par le tremblement de terre Kobe - 1995 (Yamazaki 
et al. [168]).
son travail, ils soulèvent aussi les problèmes avec les cartes de contour de l’accélération 
maximale du sol (PGA) dans les régions étudiées. Les données étaient différentes dépen- 
damment de qui les a générées. Donc, différentes sources d’incertitudes ont été intégrées 
lors de la génération de ces courbes de fragilité empiriques.
3.2.3 Fonctions de fragilité analytiques
Quand les données de l’actuel niveau d’endommagement et de mouvement de sol ne sont 
pas disponibles, les courbes de fragilité sont développées à partir des méthodes analytiques. 
On observe que le niveau d ’endommagement peut être lié à la capacité structurale, et 
l’intensité du séisme peut être liée à la demande structurale. Donc, un modèle approprié 
d ’évaluation de la fragilité d ’un système structural, comme un pont, est la détermination 
de la probabilité que la demande dépasse la capacité structurale, comme montré dans 
l’équation 3.2. Où p f donne la probabilité que la demande sismique dépasse la capacité 
structurale, D  est la demande sismique et C  est la capacité structurale.
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Normalement la demande sismique et la capacité structurale sont supposées suivre une 
distribution log normale [66]. Selon Choi et al. [33], si la demande sismique et la capacité 
structurale sont log normalement distribuées, la probabilité d’atteindre ou de dépasser un 
niveau spécifique de dommage (F /) sera aussi log normalement distribuée et peut être 
obtenue par la fonction log normale de densité de probabilité cumulative présentée dans 
l’Équation 3.3. Dans cette équation, <£[•] est la fonction cumulative de distribution normale, 
Sd est la valeur médiane de la demande sismique, (3d est l’écart type logarithmique associé 
à la demande sismique, Sc est la valeur médiane de la capacité structurale et (3C est l’écart 
type logarithmique associé à la capacité structurale.
P f = $ lu {Sd/Sc)
V f t  + PÏ
(3.3)
Lors du développement des courbes de fragilité, l’évaluation de la demande sismique et 
de la capacité structurale sont essentielles, comme le démontre l’équation précédente. Plu­
sieurs méthodes couvrant une gamme de niveaux de complexité et de ressources informa­
tiques ont été utilisées pour évaluer ces deux paramètres. Hwang et al. [67] et Jernigan 
et Hwang [74] ont utilisés des spectres de réponse élastique pour développer les courbes 
de fragilité pour les ponts du comté de Memphis, au Tennessee, É-U. Dans les études, les 
ponts de la région ont été divisés en plusieurs classes pour couvrir un nombre plus grand 
de structures. Cette division en différentes classes est possible parce qu’on s’attend que 
les ponts possédant les mêmes caractéristiques structurelles se comportent de la même 
manière face à un séisme. Pour chaque classe de pont, plusieurs modèles ont été établis et 
les composantes les plus critiques ont été évaluées de façon à déterminer les ratios entre 
la capacité structurale et la demande sismique (C /D ). Pour chaque composante, la capa­
cité a été déterminée à partir des indications du Seismic Retrofitting Manual for Highway 
Bridges [50] et la demande sismique a été déterminée à partir d ’une analyse spectrale 
élastique selon la méthode spécifiée dans AASHTO [1]. Les incertitudes sur la capacité 
structurale et la demande sismique ont été quantifiées et trois niveaux de dommage ont 
été considérés comme étant : non/dommages mineurs (no/m inor damage), dommages 
réparables (repairable damage) et dommages importants (significant damage).
Une amélioration de la méthode spectrale élastique peut être obtenue en considérant la 
réponse non linéaire des ponts. Plusieurs chercheurs utilisent la méthode statique non 
linéaire, souvent appelée méthode du spectre de capacité. Cette méthodologie utilise l’in­
tersection du spectre de capacité trouvé à partir d ’une analyse statique de poussée non 
linéaire (Nonlinear static pushover analysis) et du spectre de demande trouvé à partir de
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la réduction du spectre de réponse élastique du pont. Cette méthodologie a été utilisé par 
plusieurs chercheurs [21, 48, 96, 97, 144] pour le développement des courbes de fragilité 
. Dans la figure 3.3, un exemple d ’un spectre de capacité et demande est présenté tout 
en tenant compte de la variabilité inhérente du comportement structural et du mouve­
ment du sol. Les courbes de fragilité peuvent être générées à partir de ces spectres en les 
évaluant pour des valeurs prédéfinies des états limites. La probabilité de défaillance est cal­
culée comme l’intersection des distributions de demande et de capacité et dans différents 





Figure 3.3 Représentation statistique des spectres de demande et de capacité 
(Mander et Bazôs [97]).
En utilisant aussi les spectres de capacité, Cardonne et al. [29] ont développé des courbes 
de fragilité pour des ponts typiques en Italie. La contribution des piliers et des appareils 
d’appui a été considérée lors de la considération du comportement non linéaire du système. 
Les hauteurs de rotule plastique pour les piliers ont été calculées selon l’équation présentée 
dans Priestley et al. [135], en considérant une rotule plastique pour les éléments en simple 
courbure et deux rotules plastiques pour les éléments en double courbure. L’effet P  — A 
a aussi été considéré lors des analyses et la contribution de chaque composante, trouvée à 
partir d ’une analyse de poussée, a été assemblée de façon à fournir la capacité complète 
du pont dans chaque direction, longitudinale et transversale. La courbe de capacité du 
système à plusieurs degrés de liberté a été convertie étape par étape dans une courbe 
adaptative de capacité à un seul dégré de liberté (Adaptative Capacity Spectrum) présentée 
dans Pinho et al. [132], La demande a été considérée à partir d ’un spectre de demande 
et l’intersection entre les spectres de capacité et de demande définissent la moyenne de 
l’accélération maximale au sol pour différents niveaux de performance. Les courbes de 
fragilité ont été construites en considérant aussi une distribution log normale cumulative.
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La méthode la plus rigoureuse pour l’élaboration des courbes de fragilité pour les ponts est 
obtenue en utilisant les analyses non linéaires temporelles avec les diagrammes d’évolution 
(non-linear time history analysis) pour déterminer la demande sismique [119]. Bien que 
cette méthode soit la plus exigeante au niveau du temps de calcul informatique, elle est 
considérée comme la méthode la plus fiable [144]. Dans le développement des courbes 
de fragilité, en utilisant cette méthodologie, différentes méthodes peuvent être utilisées 
pour évaluer la fragilité inhérente du pont. Karim et Yamazaki [75] ont développé les 
courbes de fragilité analytiques pour des piles des ponts routiers d’une typologie spécifique 
conçus en utilisant les codes japonais de 1964 et de 1998 et en utilisant comme mesure 
d’intensité du séisme l’accélération maximale du sol (Peak ground acceleration - PGA) 
et la vitesse maximale du sol (Peak ground velocity - PGV). Les propriétés des piliers 
ont été déterminées à partir des analyses statiques et sectionnelles. Un modèle bilinéaire 
hystérétique a été utilisé de façon à représenter le comportement de ces piliers et pour 
l’analyse dynamique, les enregistrements de mouvements du sol des tremblements de terre 
de Kobe - 1995, Northridge - 1994, Kushiro-Oki - 1993 et Chibaken-Toho-Oki - 1987 ont 
été utilisés. Les courbes de fragilité ont été construites en adoptant une distribution log 
normale pour les différents niveaux d’excitation et différents niveaux de dommage basé sur 
l ’indice d’endommagement de Park et al. [129]. La moyenne et l’écart type, qui définissent 
cette distribution log normale, ont été déterminés en utilisant la méthode des moindres 
carrés dans un papier de probabilité log normal.
Dans une autre étude, Karim et Yamazaki [76] ont développés des courbes de fragilité 
analytiques pour quatre types de piliers en béton armé et deux systèmes structuraux, le 
premier étant un pont non isolé et le deuxième un pont isolé en utilisant un dispositif 
en caoutchouc avec noyau en plomb comme système d’isolation. Les piliers ont été di- 
mensionnés selon les codes sismiques japonais de 1964, 1980, 1990 et 1995 en supposant 
que seulement la taille et le renforcement des piliers peuvent être changés. À nouveau, 
l’indice d ’endommagement de Park et al. [129] a été adopté pour les différents niveaux 
d ’excitation sismique. Du côté de la demande, 250 enregistrements de mouvements du sol 
représentant des tremblements de terre de forte intensité aux États-Unis, Japon et Taiwan 
ont été utilisés. Les courbes de fragilité ont été construites en supposant une distribution 
log normale cumulative dont la moyenne et l’écart type, qui définissent cette distribution, 
ont été déterminés à partir d’une régression linéaire dans un papier log normal.
Shinozuka et al. [145], Shinozuka et al. [146] et Kim et Shinozuka [84] utilisent aussi 
une distribution log normale basée sur deux paramètres, la moyenne et l’écart type, dont 
l’estimation est faite à partir de la méthode du maximum de vraisemblance. Dans la
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première étude, deux modèles typiques de ponts de la région de Memphis ont été analysés 
en regardant surtout le comportement des colonnes et l’accélération maximale du sol a 
été utilisée comme mesure d ’intensité, ou paramètre de caractérisation du séisme. Les 
chercheurs ont considéré une moyenne et un écart type pour la résistance du béton ( f  'c) et 
pour la contrainte de plastification de l’acier ( /ÿ), ce qui a rendu possible l’échantillonnage 
de dix modèles identiques mais statistiquement différents pour chaque type de pont. Pour 
la détermination de la demande sismique, des tremblements de terre artificiels avec des 
magnitudes qui varient de 6,5 à 8,0 et des distances de l’épicentre qui varient de 40 à 
100 Km ont été utilisés.
Dans les deux autres études, deux échantillons des ponts typiques de la région sud de 
la Californie ont été modélisés et la fragilité des poteaux réhabilités en utilisant un che­
misage en acier (steel jacketing) a été évaluée en fonction de l’accélération maximale du 
sol. Les poteaux en béton armé conçus en utilisant les codes anciens manquent souvent 
de résistance à la flexion, de ductilité en flexion et de résistance en cisaillement [146]. 
Une des causes principales de cette inadéquation structurale est due au chevauchement 
des barres dans les régions critiques et/ou  la terminaison prématurée du renforcement 
longitudinal [84], Les ponts ont été modélisés de façon à présenter un comportement non 
linéaire au niveau des colonnes. Le comportement non linéaire a été basé dans la courbe 
moment-courbure et un ressort bilinéaire sans aucune dégradation des propriétés a été 
utilisé pour simuler le comportement des poteaux. Pour le niveau d ’endommagement, cinq 
niveaux de demande en ductilité ont été utilisés et ils définissent les états limites de dom­
mage pour ces poteaux. Les valeurs de ductilité ont été calculées en fonction des valeurs de 
déplacement relatif (drift) des poteaux présenté par D utta et Mander [48]. Ces valeurs de 
déplacement relatif ainsi que le niveau de dommage pour chaque état limite sont présentés 
dans le tableau 3.2. Les résultats de la fragilité des poteaux réhabilités ont prouvé que la 
réhabilitation apporte des modifications de la performance des poteaux et pour les courbes 
de fragilité simulées. Les valeurs moyennes de la fragilité des poteaux réhabilités, pour tous 
les niveaux d’endommagement, sont plus grandes que les valeurs correspondantes avant la 
réhabilitation. Ce qui implique que les colonnes réhabilitées sont moins fragiles que celles 
non réhabilitées.
Les études précédentes portaient sur le développement des courbes de fragilité pour les 
ponts des régions avec un grand risque sismique et dont un vaste choix des enregistrements 
des forts mouvements du sol était disponible. Pour les régions de sismicité modérée dont 
les données réelles sont moins abondantes, comme c’est le cas du Québec, l’utilisation 
des diagrammes artificiels de mouvement du sol s’avère nécessaire. Choi et al. [33] ont
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Tableau 3.2 Description des états d’endommagement 
(D utta et Mander [48])
D am age State D escrip tion D rift Lim its
Almost no First yield 0,005
Slight Cracking, spalling 0,007
Moderate Loss of anchorage 0,015
Extensive Incipient column collapse 0,025
Complete Column collapse 0,05
développé des courbes des fragilités pour les ponts typiques de la région centrale et sud- 
est des États-Unis (CSEU). La classification et division des ponts de la région suit les 
résultats présentés dans Choi [32]. À partir d ’une analyse de l’inventaire des ponts de 
ces régions, Choi [32] a conclu qu’approximativement 95 % des systèmes structuraux sont 
des ponts à travées multiples avec poutre simplement appuyée, à travées multiples avec 
poutre continue ou à simple travée. La majorité de ces ponts sont constitués d ’un tablier en 
béton armé et des poutres soit en béton armé, en béton précontraint ou en acier. Les ponts 
ont été divisés en quatre classes et les éléments qui peuvent présenter un comportement 
fortement non linéaire, comme les appareils d ’appui en caoutchouc ou en acier, les culées, 
les poteaux et l’impact entre les tabliers ont été considérés. Des modèles analytiques non 
linéaires en deux dimensions ont été développés en utilisant DRAIN-2DX [134]. Comme 
il n ’existe pas beaucoup d ’enregistrements de fort mouvement du sol pour la région, la 
série des tremblements de terre artificielle développée par Hwang et al. [68] a été utilisé. 
Cette série consiste en 100 diagrammes distribués statistiquement et qui varient de faible 
à forte intensité tout en considérant les incertitudes dues aux effets du type de sol et les 
caractéristiques sismiques.
La variabilité dans les propriétés des matériaux, comme le béton et l’acier, et dans les 
écarts entre les travées (deck gaps) ont été prise en compte dans les modèles en considé­
rant ces caractéristiques comme des variables aléatoires. En utilisant la technique d ’échan­
tillonnage hypercube latine (latin hypercube sampling), dix modèles nominaux identiques 
mais statistiquement différents ont été créés pour chaque classe de pont. Dans un premier 
temps, les courbes de fragilité pour chaque composante critique, comme les poteaux, les 
appareils d ’appui et les culées ont été crées en faisant une régression linéaire sur les don­
nées simulées de dommages tracés dans un espace logarithmique. DesRoches et al. [45]
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ont montré qu’une demande significative pourrait se trouver dans les éléments comme 
les poteaux, les appareils d ’appui et les culées lorsqu’on considère un événement extrême 
comme un tremblement de période de retour de 2475 ans. Au lieu de considérer seulement 
la fragilité des poteaux comme la fragilité du pont au complet, Choi et al. [33] proposent 
une méthode pour combiner les courbes de fragilité des composantes pour ainsi trouver la 
fragilité totale du système. Ils soulèvent que, si seulement l’endommagement des poteaux 
était considéré comme représentatif de l’état d ’endommagement du pont au complet, il 
est probable que cela se traduisait par une sous-estimation de la fragilité de l’ensemble 
du système. Pour autant, ils utilisent la théorie de fiabilité de premier ordre et des limites 
supérieures et inférieures ont été déterminées pour la fragilité du système comme présentée 
dans l’équation 3.4, où P  (Fi) est la probabilité de défaillance de chaque composante et 
P  (Fsys) est la probabilité de défaillance du système. La limite supérieure représente la 
fragilité maximale d ’une composante alors que la limite inférieure est une combinaison de 
la fragilité des composantes.
m
nîSx [P (Fj)] < P  (Fsys) < 1 -  TT t1 "  P  M  (3'4)1=1 «*•l“ l
Une autre approche pour combiner la fragilité des composantes et ainsi obtenir la fragilité 
du système est avec l’utilisation de la méthode de Monte-Carlo. Nielson et DesRoches [115] 
et Padgett et DesRoches [123] développent aussi les courbes pour les ponts des régions 
centrale et sud-est des États-Unis au niveau des composantes et la détermination de la 
fragilité du système est faite en utilisant la méthode de Monte-Carlo. Dans la première 
étude, les ponts tels que construits (as-built) sont évalués et dans le dernier, la fragilité 
des ponts réhabilités est présentée. Pour autant, dix classes des ponts ont été définies dont 
neuf ont été considérés comme significatifs pour représenter les ponts typiques de la région. 
Pour chaque classe, certains paramètres géométriques comme les dimensions de tablier et 
la hauteur des colonnes et aussi des propriétés physiques comme les résistances du béton 
et de l’acier ont été variés et, en utilisant la technique d’échantillonnage hypercube latine, 
assembler pour créer huit configurations représentatives pour chaque classe de pont. Des 
modèles tridimensionnels ont été créés en utilisant OpenSees [101] et les propriétés non 
linéaires des certaines composantes ont été considérées. Lors du développement des modèles 
de demande sismique, les séries de tremblements de terre artificiels de Wen et Wu [164] 
et Rix et Fernandes [136] ont été utilisées et appliquées dans les directions longitudinale 
et transversale des modèles. Les réponses maximales dans certaines composantes pour
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ces deux directions ont été évaluées pour générer les courbes de fragilité au niveau des 
composantes en fonction de l’accélération maximale au sol comme mesure d ’intensité.
Pour la vérification de la fragilité globale de chaque classe de pont, les demandes sismiques 
des composantes ont été assemblées dans une fonction de densité de probabilité conjointe, 
qui sera discutée plus tard, et une intégration numérique en utilisant une simulation Monte- 
Carlo a été effectuée sur les domaines possibles de défaillance décrite par les états limites 
d ’endommagement. Cette intégration résulte dans la probabilité de défaillance pour un 
système, comme un pont, à une valeur donnée de la mesure de l’intensité du séisme, 
comme le PGA. Sur les données résultant de cette intégration, une régression linéaire a été 
effectuée pour déterminer les paramètres de la distribution log normale. Dans la figure 3.4, 
les courbes de fragilité pour deux états d ’endommagement des poteaux ainsi que la fragilité 
du système au complet sont présentées pour une classe de pont dans son état originel et 
réhabilité en utilisant les isolateurs sismiques en caoutchouc. Comme on peut constater 
dans la figure, si on considère seulement la fragilité des colonnes comme la fragilité du 
système, on sous-estime la fragilité globale, étant donné que certaines composantes étaient 
plus fragiles que les colonnes pour les deux états limites considérés.
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Figure 3.4 Comparaison des courbes de fragilité d ’une composante et du sys­
tème (Padgett et DesRoches [123]).
En utilisant la même approche précédente, les courbes de fragilité ont été utilisées pour 
évaluer la vulnérabilité sismique des ponts à portées multiples du Québec, Canada. Cette 
étude a été réalisée par Tavares [155] qui, à partir des données de l’inventaire des ponts 
du Transports Québec, démontre que la majorité du réseau des ponts québécois date de 
plus de 30 ans, ce qui implique que les éléments structuraux de ces ponts ne respectent 
pas les exigences des nouveaux codes sismiques et, probablement, ils sont susceptibles à 
un certain niveau de dommages lors d ’un tremblement de terre de magnitude importante.
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Un total de 2672 ponts à travées multiples a été évalué et divisé en classes selon le type de 
système structural et les matériaux qui les composent. Les paramètres liés à la géométrie 
et la résistance du béton et de l’acier ont été considérés comme des variables aléatoires 
dont une distribution a été attribuée et, pour chaque classe de pont, huit modèles sem­
blables mais statistiquement différents ont été créés à partir de l’utilisation de la technique 
d’échantillonnage hypercube latine. Pour chaque classe de pont, ces huit modèles ont été 
assemblés avec des tremblements de terre artificiels de la série développée par Atkinson [13] 
pour la région est du Canada.
Les modèles en trois dimensions ont été construits en utilisant OpenSees [101] et le com­
portement non linéaire des éléments structuraux, comme les poteaux, les appareils d’appui 
et les culées ont été considérés. Les réponses maximales des composantes dans les direc­
tions longitudinale et transversale ont été utilisées lors du développement des courbes de 
fragilité au niveau des composantes. Pour la fragilité totale du système, la méthode de 
Monte-Carlo avec une distribution conjointe de probabilité a été utilisée pour l’intégra­
tion numérique de la probabilité d’endommagement défini par des états limites. En ce qui 
concerne les états limites d’endommagement, quatre limites ont été choisies en fonction 
de la classification de dommage présenté dans HAZUS [51] et ils varient de la fissuration 
du béton ou plastification de l’acier des bars longitudinales jusqu’à l’effondrement de la 
structure. Dans cette étude, des semelles sur une fondation peu profonde ont été considérés 
au niveau des piliers et des culées simplement appuyées au sol ont été considérées. Pour le 
type de sol, seulement le sol type C [118] a été considéré. L’influence du type de sol ainsi 
que l’influence de différents types de fondation ont été considérées par Suescun [153] lors 
de la génération des courbes de fragilité pour les mêmes portfolios de ponts présentés par 
Tavares [155]. Pour autant, différents types de sol et des fondations au niveau des piliers 
ont été considérés. Au niveau des fondations deux modèles ont été considérés, le premier 
considère une fondation peu profonde tandis que le deuxième simule une fondation pro­
fonde avec des pieux. La fragilité pour les différents types de sols et des fondations a été 
comparée pour étendre le niveau de compréhension de la vulnérabilité sismique des ponts 
de la région. Malgré les différentes applications et les différences dans les méthodologies 
utilisées, la procédure générale pour le développement des courbes de fragilité en utilisant 
les analyses dynamiques temporelles est illustrée dans la figure 3.5.
Cette procédure générale est présentée dans Nielson [113] et Padgett [119] et elle est la 
base de ce projet. Tout d ’abord, il faut obtenir une série des tremblements de terre re­
présentative de la région d ’intérêt. Par la suite, les propriétés structurales (la résistance 
des matériaux et les variations de géométrie) sont statistiquement échantillonnées à partir
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Figure 3.5 Méthodologie générale pour le développement des courbes de fragi­
lité (modifié de : Padgett [119]).
d ’un modèle analytiquement formulé. La série des modèles nominalement identiques, mais 
statistiquement différents est associée à la série de tremblements de terre et une analyse 
dynamique temporelle est réalisée pour chaque échantillon pont-séisme.Les réponses des 
composantes critiques sont surveillées dans chaque simulation et elles sont utilisées pour le 
développement des modèles probabilistes de demande sismique, ce qui décrit la demande 
sismique dans les composantes pour différents niveaux d’excitation. Du côté de la capacité 
structurale, elle est souvent définie par les états limites des composantes qui sont sou­
vent basées sur le jugement des experts, des données expérimentales ou sur une méthode 
analytique. Finalement, les modèles de demande sismique et de capacité structurale sont 
combinés en adoptant une distribution log normale, comme indiqué dans l’équation 3.3. 
Les étapes de la méthodologie présentée seront discutées plus en détail dans ce qui suit.
3.3 Aléa sismique au Québec
Les courbes de fragilité décrivent la probabilité d’atteindre ou de dépasser un certain 
niveau de dommage en fonction de l’aléa sismique d ’une certaine région. Quand les enre­
gistrements réels des forts mouvements du sol ne sont pas disponibles pour une région, on 
peut avoir recours à l’utilisation des tremblements de terre artificiels. La capacité de cette
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série des tremblements de terre artificiels de capturer les incertitudes comme la source, la 
propagation des ondes et les conditions du sol, dicte la capacité des courbes de fragilité à 
propager ces incertitudes aléatoires. Au Canada, l’organisme responsable pour l’évaluation 
des aléas sismiques régionaux est la Commission géologique du Canada ( Geological Survey 
of Canada - GSC). Avant la version de 2005 du code national du bâtiment [118], l’aléa 
sismique régional du Canada était décrit par les cartes de zonage en fonction de l’accélé­
ration maximale au sol (PGA) et de la vitesse maximale au sol (PGV) comme démontré 
à la figure 3.6.
(a) (b)
Figure 3.6 Cartes de zonage sismique : (a) PGA et (b) PGV (source : Geological 
Survey of Canada, NBCC-1985 [117]).
En 1996, une nouvelle série d’aléas sismiques a été présentée par la Commission géologique 
du Canada [7]. Les cartes présentaient des spectres de réponse uniforme à 5% d’amortis­
sement, pour un sol ferme et pour un nombre des périodes de vibration, et une probabilité 
de dépassement de 10 % en 50 ans. Atkinson et Beresnev [14] ont développé une série des 
tremblements de terre artificiels compatible avec ces nouveaux spectres de réponse. La série 
était représentative des mouvements pour des scénarios spécifiques de distance-magnitude 
dans les régions d’intérêt. Les simulations stochastiques de point-source ont utilisé les pa­
ramètres du modèle sismique d’Atkinson et Boore [15]. Les séries ont été simulées pour 
six villes de la région est et quatre villes de la région ouest du Canada, appartenant à 
la Colombie-Britannique. Pour la région est, les séries ont été générées en simulant des 
tremblements de terre de magnitudes 5,5 et 7,0 à distances de l’hypocentre qui varient 
de 15 à 300 km dans un sol ferme de classe B. La série de la région ouest considère les 
magnitudes 6,0 et 7,2 et des distances qui varient de 20 à 200 km.
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En 2003, Adams et Atkinson [6] ont présenté de nouvelles cartes de risque sismique, basées 
sur un spectre de risque uniforme, qui ont été incorporées dans la version de 2005 du code 
national du bâtiment [118]. D’après ces cartes, l’aléa sismique est décrit en fonction des 
valeurs de l’accélération spectrale pour les périodes de 0,1, 0,5, 1,0 et 2,0 s. Ces quatre 
paramètres sont considérés comme suffisants pour s ’approcher de la forme du spectre de 
risque uniforme (UHS). Les valeurs de PGA sont aussi présentées et la valeur de la proba­
bilité de risque de dépassement a été changée de 10 % à 2 % en 50 ans. Les aléas sismiques 
pour les différentes valeurs d’accélération spectrale sont présentés dans la figure 3.7.
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Figure 3.7 Aléa sismique pour les accélérations spectrales de 0,2, 0,5, 1,0 et 
2,0s (source -.Geological Survey of Canada, NBCC [118]).
Le spectre de risque uniforme peut être utilisé directement de façon à déterminer la ré­
ponse sismique d ’une structure dans les analyses dynamiques linéaires, surtout les analyses 
modales. Cependant, lors d’une analyse non linéaire, les diagrammes d’évolution du mou­
vement du sol sont nécessaires comme paramètre d’entrée pour l’excitation de la structure. 
Pour cela, Atkinson [13] a développé une série des tremblements de terre artificiels basée
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sur les aléas sismiques du NBCC-2005 [118]. La série pour la région est du Canada a été 
développée en utilisant un modèle stochastique à faille finie (stochastic finite-fault imple­
mentation) d ’Atkinson et Boore [16]. Ce modèle tient compte de la géométrie des grandes 
failles ainsi que ses effets sur l’excitation et l’atténuation du mouvement du sol, pour une 
gamme de magnitudes et des distances appropriées, et pour plusieurs conditions géné­
riques de site. Les tremblements de terre ont été simulés pour des magnitudes 6,0 et 7,0 et 
pour chaque magnitude deux plages de distance à la faille ont été simulées : M6 de 10 à 
15 Km (M6 série 1), M6 de 20 à 30Km (M6 série 2), M7 de 15 à 25Km (M7 série 1) et M7 
de 50 à 100 Km (M7 série 2). Pour chaque série de séismes artificiels, trois composantes 
aléatoires ont été simulées pour 15 positions différentes le long de la faille. Les simulations 
ont été répétées pour les types de sol A, C, D et E [118]. La série M6 correspond à la 
partie initiale, où se concentrent les périodes courtes, du spectre de risque uniforme tandis 
que la série M7 va chercher la région des périodes longues du spectre. Chaque série de 
trois composantes peut être utilisée pour représenter trois composantes horizontales qui 
peuvent être combinées de façon aléatoire ou deux composantes orthogonales horizontales 
et une composante verticale.
Pour l’ouest canadien, les simulations sont basées sur la méthode stochastique [15] et le 
risque est dû à une gamme des types de tremblements de terre. Il y a une contribution au 
risque pour les fréquences intermédiaires à hautes dans les régions à croûte peu profonde 
qui peut générer des tremblements de terre de modéré à grandes intensités. Pour les 
périodes plus longues, la principale préoccupation sont les séismes méga tectoniques dans 
la région de la Cascadia. Les magnitudes utilisées pour simuler les événements de surface 
sont 6,5 et 7,5 pour les mêmes gammes de distances et conditions de sol de la région est 
du Canada. La série est composée du même nombre des simulations que celle présentée 
pour la région est et pour chaque type de sol il y a quatre séries de 45 tremblements de 
terre. Pour la région de la Cascadia, un événement de magnitude 9,0, en se basant sur 
des anciens méga tremblements de terre au Japon, a été simulé pour des distances qui 
varient de 100 à 200 Km de la faille. Dans la figure 3.8, des exemples de tremblements de 
terre artificiels de la série d ’Atkinson [13] pour différentes magnitudes et distances sont 
présentés pour la région est du Canada.
3.4 Ponts typiques au Québec
Lors de l’évaluation de la vulnérabilité des ponts d’une région, l’idéal est la conception 
des courbes de fragilité pour chaque pont. Cependant, c’est une approche très coûteuse et 
qui n ’est pas faisable pour une grande région. Étant donné que de nombreux ponts dans
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Figure 3.8 Tremblements de terre artificiels de magnitudes M6 et M7 pour le 
sol type C (source : Atkinson [13]).
une région particulière sont similaires, des classes plus générales peuvent être définies dans 
lesquelles chaque pont sera classifié. Pour chaque classe, des échantillons qui représentent 
statistiquement la variabilité des caractéristiques des ponts typiques de la région sont 
adoptés. Cet échantillonnage probable du pont permet la considération des incertitudes 
dans les propriétés structurales, telles que les matériaux et propriétés géométriques [119]. 
À ce moment, les courbes de fragilité peuvent être générées pour des classes typiques de 
ponts et non pour chaque pont individuellement [113].
En se basant sur la base de données de Transports Québec (TQ), Tavares [155] a classifié et 
distribué les ponts québécois en différentes classes. Seulement les ponts à portées multiples 
ont été considérés, étant donné qu’ils sont plus vulnérables aux effets d’un tremblement de 
terre que les ponts à une seule travée. Donc, 2672 ponts à portées multiples ont été divisés 
en fonction des matériaux de construction et les systèmes structuraux qui les composent. 
Les tunnels et les ponceaux ont été considérés comme d’autres types structuraux et ils 
n ’ont pas été pris en compte dans la présente étude. Les ponts ont été divisés en portfolios 
qui représentent statistiquement l’ensemble de la population des ponts de la province. 
Chaque classe de pont statistiquement équivalent tient compte du matériau ainsi que 
du système de construction des ponts réels [113]. Les caractéristiques géométriques de 
chaque classe de pont ont été collectées et analysées. Parmi toutes les caractéristiques
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géométriques, le nombre de portées et la longueur totale du pont, la largeur du tablier, 
la hauteur des colonnes définie par l’épurement vertical entre le sol et le tablier, l’angle 
de biais et le rapport entre la longueur de la plus grande portée sur la longueur totale 
du pont ont été considérés. La superstructure des classes a été décrite en fonction de la 
continuité des portées. Deux types de superstructure ont été considérés, les ponts continus 
et les ponts simplement appuyés, dont les éléments sont interrompus au niveau des piliers. 
Sept types constructifs ont été identifiés comme étant représentatifs de plus de 83% du 
réseau des ponts québécois. La dénomination et la description de ces sept classes des ponts 
sont présentées au tableau 3.3. Au niveau de la superstructure, la majorité des ponts sont 
construits avec dalle en béton armé appuyé sur des poutres soit en béton armé, soit en 
acier comme présenté dans la figure 3.9. Dans le cas des ponts à portées multiples en bois, 
la dalle en bois est appuyée sur des poutres soit en béton soit en acier comme dans les cas 
des ponts en béton.
Tableau 3.3 Classe des ponts à portées multiples identifiés au Québec (source : Ta­
vares [155])
C lasse de pont D escription
MSCSlab Dalle en béton à portée multiple
MSCConcreteYFrame Travées multiples avec poutre continue en béton et piles en béquille 
MSCConcreteGirder Travées multiples avec poutre continue en béton
MSSSConcreteGirder Travées multiples avec poutre simplement appuyée en béton
MSCSteelGirder Travées multiples avec poutre continue en acier
MSSSSteelGirder Travées multiples avec poutre simplement appuyée en acier
MSSSTimber Deck Travées multiples avec tablier en bois et poutre simplement appuyée
MSC Concrete -  MSSS Concrete
pi MSC Steel_______________ f i
1  1 1  1
rsj MSSS Steel_______________ (n
i i i r r
r\ Concrete Slab / i
Figure 3.9 Types de superstructures le plus souvent utilisés au Québec.
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Pour les culées, 71 % des ponts présents dans l’inventaire sont appuyés sur des culées 
pleines. Pour les autres 29% des ponts présentés, les culées les plus souvent utilisées sont 
les culées ouvertes et creuses, les caissons à claire-voie et les extrémités en porte-à-faux 
sans culée. Dans le cas des piles, les systèmes structuraux le plus souvent utilisés sont les 
piles avec fût, piles à colonnes multiples avec et sans chevêtre, et piles à une colonne. Le 
matériau de construction le plus utilisé étant le béton armé soit pour les culées, soit pour 
les piles. De toutes les données présentes, l’information la plus rare concerne les poteaux. 
Les données contiennent les informations sur le nombre des piles par pont, la quantité des 
colonnes par pile et les dimensions des colonnes, mais cette information est incomplète. 
Donc, les données concernant la forme et les dimensions des colonnes ont été utilisées 
avec prudence. Étant donné que le type de pile le plus fragile utilisé est composé de trois 
colonnes circulaires en béton armé, le diamètre des colonnes a été calculé en fonction de 
la masse appliquée de façon à s’assurer que la charge axiale représente 10 % de la capacité 
de charge axiale du poteau.
Dans le cas des fondations, les types présentés sont soit superficielles, soit profondes di­
visées en différentes sous-classes en fonction des pieux. De la totalité des ponts, 40 % des 
ponts québécois sont appuyés sur des fondations superficielles, ce qui configure la ma­
jorité des structures pour la population évaluée. Le type de sol est aussi présent dans 
l’inventaire, mais cette information est souvent non spécifiée. Même avec ce manque d’in­
formation, pour les cas dont le type de sol est présenté, la majorité des structures est 
construite sur le rock, ce qui s’accorde au fait que la majorité des ponts dispose de fonda­
tions superficielles. De façon à représenter le plus fidèlement possible le comportement de 
la population des différents ponts appartenant à chaque classe, les incertitudes concernant 
la géométrie des ponts, les matériaux de construction et d ’autres paramètres ont été consi­
dérés. Les incertitudes concernant les matériaux incluent les résistances du béton et de 
l’acier de construction ainsi que la rigidité des culées, des appareils d ’appui et des éléments 
de fondation. Dans le but de mieux représenter la variabilité du comportement des diffé­
rentes classes de ponts, des incertitudes quant à la variabilité de la masse du pont, le taux 
d ’amortissement et l’écart entre les jointes des tabliers et des culées ont été considérés.
Pour l’échantillonnage des distributions attribuées aux divers paramètres considérés, la mé­
thode hypercube latine d ’échantillonnage (Latin Hypercube Sampling - LHS) a été utilisée. 
Cette méthode assure que chaque distribution soit divisée en N  intervalles équiprobables 
pour lesquels une valeur est attribuée. Les valeurs des différentes variables ont été conju­
guées de façon à représenter toute la variabilité des ponts dans une certaine classe. Chaque 
classe de pont significatif a été divisée en huit blocs géométriques. Les détails de ces blocs
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ainsi que des distributions considérées lors de la division des classes des ponts typiques 
seront discutés plus en détail dans le chapitre qui porte sur la description des modèles 
utilisés. Les paramètres qui sont essentiels et qui ont une influence dans la réponse des 
ponts face aux séismes ont été évalués à partir d ’une analyse de sensibilité [155]. Une 
analyse de variance (ANOVA) a été conduite pour une série des paires pont-séisme de 
chaque classe étudiée. Cette étude est basée sur les travaux de Nielson et DesRoches [114] 
et Padgett et DesRoches [120]. Les détails de cette analyse de sensibilité seront discutés en 
profondeur dans la section sur l’analyse de sensibilité pour les ponts québécois réhabilités 
avec des isolateurs en caoutchouc naturel. La division du portfolio des ponts en classes est 
nécessaire lors de la conception des courbes de fragilité analytiques en considérant que les 
modèles analytiques peuvent être générés avec des degrés de fidélité ou un nombre de sim­
plifications variables, dont le temps d ’analyse dépendra. Malgré qu’il y ait, typiquement, 
plus de confiance dans les modèles avec grande fidélité, l’adoption des simplifications est 
usuellement requise pour rendre le temps de traitement plus réaliste [113].
3.5 Modèle probabiliste de demande sismique
Lors d ’une évaluation de fragilité de la demande placée dans une structure ou ses com­
posants à partir des méthodes analytiques, surtout les analyses temporelles non linéaires, 
le modèle probabiliste de demande sismique est l’approche souvent utilisée. Un modèle 
probabiliste de la demande sismique (Probabilistic Seismic Demand Model - PSDM) offre 
la relation entre l’intensité d’un portfolio de tremblements de terre compatible avec une 
certaine région et la réponse d’une classe de structures face à cette source d ’excitation en 
termes d’une mesure d’intensité appropriée. Les PSDMs peuvent être formulés en utili­
sant deux méthodes différentes, l’analyse probabiliste de la demande sismique (Probabilis­
tic Seismic Demand Analysis - PSDA) et l’analyse dynamique incrémentale (Incremental 
Dynamic Analysis - IDA). La première méthode cherche à représenter la variabilité in­
hérente à la sismicité en utilisant une vaste sélection des enregistrements de mouvement 
du sol, regroupés en blocs. Les enregistrements de mouvement du sol peuvent être des 
données réelles ou générées de façon artificielle, et représentent différents aspects liés aux 
tremblements de terre, comme la localisation et les effets du site. La deuxième méthode 
atteint le même objectif par incrémentation progressive d ’une petite sélection des enregis­
trements de mouvement du sol. Dans cette méthode, étant donné une structure et le signal 
enregistré d’un séisme, une série d’analyses non linéaires est conduite en faisant varier de 
façon incrémentale l’intensité du séisme, et les résultats maximaux d’une variable de ré­
ponse sont enregistrés lors de chaque analyse. Le travail de Cornell et al. [41] a suggéré
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qu’une estimation de la médiane de la demande sismique (Sa) suit un modèle de puissance
comme montré à l’équation 3.5. Avec a et b étant des coefficients inconnus et IM  (Intensity 
Measure) la mesure d’intensité du séisme.
Sa = a x  I M b (3.5)
La demande sismique peut être modélisée de façon probabiliste en utilisant une distribution 
log normale [68, 94]. Donc, en faisant la projection de la demande sismique dans un espace 
log normal, la détermination des coefficients inconnus de l’équation 3.5 est simplifiée à 
l’estimation des paramètres de la régression linéaire présentée dans l’équation 3.6. La 
relation dans l’espace transformé est présentée à la figure 3.10. Dans cet espace transformé, 
le résiduel est modélisé par une distribution normale avec moyenne zéro et un écart type, 
a. De plus, dans l’espace log-normale, l’écart type logarithmique de la distribution de la 
demande sismique (lognormal standard deviation), a , autour de la valeur moyenne de la 
demande (ln (Sa)) est une estimation de la dispersion conditionnelle de cette demande, 
P d \i m -




Figure 3.10 Modèle probabiliste de demande sismique pour les composantes 
du pont (PSDM).
3.5.1 Modèle probabiliste de demande sismique pour les compo­
santes du pont (PSDM)
Normalement, les courbes de fragilité sont développées en choisissant les poteaux comme 
les éléments les plus fragiles d’un pont et en considérant que ces éléments fournissent une
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indication de la fragilité globale de la structure [67, 75, 93]. DesRoches et al. [45] ont 
montrés que non seulement les poteaux, mais aussi les appareils d ’appui métalliques et les 
culées, peuvent être vulnérables aux effets des tremblements de terre avec une probabilité 
de dépassement de 2 % en 50 ans. Choi et al. [33] et Nielson [113] ont montré l’importance 
de considérer toutes les composantes importantes du système lors d ’une évaluation glo­
bale de fragilité d’un pont. De plus, en se basant seulement sur la fragilité des colonnes 
pour décrire la fragilité du système, on peut encourir à une importante sous-estimation 
de cette fragilité globale du système. Donc, lors d’une analyse de fragilité sismique, une 
attention spéciale doit être apportée à la définition de toutes les composantes importantes 
du système. La demande de chaque composante clé du système est définie par un PSDM. 
La forme d’un PSDM  qui lie la demande de pointe d’une composante, D, à l’intensité du 
tremblement de terre dans la forme log normale est présentée à l ’équation 3.7. Dans cette 
équation, ln(d) représente un niveau de demande spécifié.
P  [D > d\IM ) = 1 -  $  ( foO*) (3.7)
\  P d \ i m  J
La forme de l’équation 3.7 peut être alternativement réécrite pour faciliter la substitution 
des paramètres de la régression linéaire et est présentée à l’équation 3.8. Dans le cas d’une 
réhabilitation des composantes du pont, les modèles de demande souvent sont altérés à 
cause d ’un changement de comportement de la composante apporté par la réhabilitation.
(  ln ( I M) ln(d)—ln(a) bP \D >  d\IM \ =  *  I ‘ 1 (3.8)
P d \ i m
3.5.2 Modèle probabiliste de demande sismique conjointe du sys­
tème (joint-PSDM)
Les modèles probabilistes de demande sismique de chaque composante du pont nous 
donnent l’idée de l’impact de la réhabilitation dans la variabilité de chaque composante 
lors du développement des courbes de fragilités individuelles des composantes. Pour la 
vérification de la fragilité du système, il faut d ’abord définir des modèles probabilistes de 
demande sismique conjointe du système (joint-PSD M ), qui sont déterminés en combinant 
les PSDMs des composantes. Par la suite, on peut développer l’analyse de la fragilité du 
système, ce qui permet d ’évaluer l’effet de la réhabilitation d ’une composante dans la fra­
gilité globale d’un pont, en considérant la contribution de plusieurs composantes critiques 
du système. La procédure pour le développement des PSDMs conjointe est présentée dans
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Nielson et DesRoches [116]. De plus, les PSDMs des composantes sont marginales dans la
distribution conjointe de probabilité de la demande. Les PSDMs conjointes sont dérivées
dans l’espace log normal, reconnaissant que les PSDMs de chaque composante sont sup­
posés suivre une distribution log normale. Pour décrire pleinement la distribution normale 
conjointe, un vecteur des moyens, py, et une matrice de corrélation, ]£y sont nécessaires. 
Lorsqu’on utilise un espace transformé, les coefficients de corrélation sont calculés à partir 
de la demande transformée de chaque composante (y, =  ln (xt)) et l’estimation de et 
de Sy est faite directement à partir des équations 3.9 et 3.10, respectivement.
V v  =  ~  5 Z  ln  (x i)  (3 '9 )
4 =  1
S i  =  — ^ 2  (ln ( X i )  -  ln (x)) (3.10)y n — 1 'i=i
La matrice de corrélation peut être dérivée à partir des valeurs individuelles ccj. Toutefois, 
la transformation des variables proposées, y{ = ln (x^), aide à simplifier la procédure. Donc, 
les coefficients de corrélation sont obtenus en utilisant les valeurs y* au lieu de xu et les 
matrices de corrélation sont la corrélation entre les valeurs de ln (Xi) et ln (xj) au lieu de x % 
et Xj. Toutes les opérations nécessaires sont effectuées sur la fonction normale de densité 
de probabilité conjointe (joint probability density function - jPDF) et les réalisations de la 
distribution normale conjointe de la demande peuvent être retournées à leur état d ’origine à 
partir d ’une simple opération, soit Xi =  exp (y*). La définition de ces modèles probabilistes 
de demande sismique conjointe servira à développer les courbes de fragilités combinées 
d ’un système comme un pont dont on considère, non seulement un élément isolé, mais la 
fragilité du système au complet.
3.6 Choix de la mesure d ’intensité du séisme
L’analyse de risque pour une structure exige à la fois une évaluation du taux d ’occurrence 
des futurs tremblements de terre et de l’effet du mouvement du sol sur la structure [18]. Le 
choix du paramètre qui caractérise le séisme, ou sa mesure d ’intensité, n ’est pas une tâche 
facile lors du développement des courbes de fragilité pour un portfolio de ponts d ’une 
région. Il faut que cette mesure soit capable de représenter l’aléa sismique de la région 
en étude, mais aussi qu’elle soit, en tout terme, pratique et de facile implémentation
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pour ce portfolio de ponts. Le choix d ’une mesure d ’intensité a  été étudié par plusieurs 
chercheurs [68, 93, 124, 143].
Normalement, l’accélération maximale au sol (PGA) est utilisée comme paramètre de 
caractérisation du séisme (PCS) pour la génération des courbes de fragilité. C’est un 
choix controversé et qui est souvent la cible des critiques par rapport à l’étendue de son 
utilisation comme représentative du dégât causé à une structure après un tremblement de 
terre. D’autres mesures d’intensité pour les séismes sont souvent proposées et présentées 
comme étant plus appropriées lors d’une évaluation de la vulnérabilité sismique d’une 
structure. Dans la perception générale, l’accélération spectrale (Sa) est le paramètre le 
plus approprié à être utilisée. Selon Shinozuka et al. [143], l’accélération spectrale est une 
bonne mesure dans les conditions que la réponse structurale est principalement dans la 
gamme linéaire. Les propriétés dynamiques de la structure, y compris l’amortissement, 
sont relativement bien connues, des tremblements de terre cohérente du point de vue 
géotechnique sont facilement déterminables ou facilement accessibles à partir d ’une base 
de données pertinente, et que l’état de dommage pour laquelle la courbe de fragilité est 
développée dépend principalement de la force d ’inertie instantanée maximale exercée par 
le mouvement du sol.
En parlant d’un large inventaire de structures, il est difficile de générer les courbes de fragi­
lité exprimée en termes de l’accélération spectrale parce que la détermination de la période 
fondamentale de ces structures n’est pas triviale. Strictement parlant, l’accélération spec­
trale est un paramètre structural et n ’est pas vraiment un paramètre du mouvement du 
sol [68]). Dans Mackie et Stojadinovic [93], plusieurs mesures d ’intensité pour les séismes 
sont proposées et évaluées du point de vue de la praticité, la suffisance, réflectivité et l’ef­
ficacité. Des mesures comme l’intensité d ’Arias (/„), intensité de la Vitesse (/,,), la durée 
du mouvement du sol (7d), l’accélération effective maximale (EPA), la vitesse effective 
maximale (EPV), le déplacement effectif maximal (EPD), la distance de l’épicentre (R) 
et le moment de magnitude (M) ont été évaluées comme mesures d’intensités pour le dé­
veloppement des courbes de fragilités pour les ponts routiers. La praticité d ’un modèle 
s’agit de savoir si la mesure d ’intensité choisie a une corrélation directe avec les mesures 
connues en ingénierie. La suffisance est liée au fait que la mesure d ’intensité du séisme et 
la mesure de la demande structurale ne soient pas statistiquement dépendantes des ca­
ractéristiques du tremblement de terre comme la distance de l’épicentre et le moment de 
magnitude. L’effectivité mesure la facilité avec laquelle la mesure d’intensité est applicable 
dans le cadre d ’un portfolio de structures, plus spécifiquement les ponts. Et l’efficacité est 
liée à la dispersion du modèle de demande sismique (PSDM), ce qui signifie qu’un modèle
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avec la plus petite dispersion autour de la médiane estimée est le plus efficace du point de 
vue statistique et ce modèle demande un nombre plus petit d ’analyses non linéaires pour 
déterminer les paramètres qui configurent le PSDM.
Padgett et al. [124] ont étudié différentes mesures d’intensité pour les tremblements de 
terre enregistrés et aussi des séismes générés de façon artificielle. Les différentes mesures 
d ’intensité étudiées sont présentées au tableau 3.4. Ces mesures d ’intensité ont été évaluées 
à partir de l’efficacité, de la praticité, de la compétence (une mesure composée de l’efficacité 
et de la praticité), de la suffisance et de la quantification du risque sismique (Hazard 
Computability). La quantification du risque a été définie par Giovenale et al. [56] comme 
le niveau d’effort requis pour évaluer l’aléa sismique ou déterminer les courbes de risque. 
Cela veut dire qu’une mesure d ’intensité qui peut être plus avantageuse sur le plan de 
l’efficacité peut être moins souhaitable du point de vue de la quantification du risque. De 
plus, cette étude évalue les mesures d ’intensité appliquées à un portfolio des ponts dont 
les propriétés géométriques sont variées ainsi que les incertitudes concernant les propriétés 
physiques des matériaux qui composent le portfolio des ponts.
Tableau 3.4 Mesures d ’intensité évaluées par Padgett et al. [124]
M esure d ’in tensité Description U nité
PGA Accélération maximale au sol 9
PGV Vitesse maximale au sol cm/s
PGD Déplacement maximal au sol cm
Sa—02s Accélération spectrale à 0,2 s 9
Sa—ls Accélération spectrale à 1,0 s 9
Sa—gm Accélération spectrale à la moyenne géométrique 
des périodes fondamentales dans les directions 
longitudinales et transversales (Tgm)
9
Is Intensité d’Arias cm/s
Iv Intensité de la vitesse cm
CAV Vitesse absolue cumulative cm/s
CAD Déplacement absolu cumulatif cm
Contrairement à des études antérieures qui ont sélectionné les quantités spectrales comme 
les plus appropriées, les résultats de Padgett et al. [124] démontrent que dans le cas de 
l’évaluation du risque d ’un portfolio des ponts dans la région centrale et sud-est des États- 
Unis, l’accélération maximale au sol (PGA) s’est avérée comme la mesure d ’intensité la 
plus appropriée en fonction de l’efficacité, de la praticité, de la compétence, de la suffisance 
et de la quantification du risque sismique. De plus, le comportement des ponts évalués dans 
cette étude est fortement non linéaire, ce qui implique que la période fondamentale calculée 
initialement ne dicte pas la réponse du pont vue que la dégradation et l’adoucissement des
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propriétés augmentent continuellement lors d’un événement sismique. Pour ces raisons, le 
PGA a été considéré comme la mesure d ’intensité la plus appropriée pour le développement 
des courbes de fragilité pour les ponts continu ou simplement appuyé avec poutre en acier 
ou poutre en béton armé. La détermination du PGA comme mesure optimale d ’intensité, 
contrairement aux études antérieures, est attribuée aux caractéristiques des ponts évalués 
et le fait d ’évaluer un portfolio des ponts et non seulement une structure seule.
Dans le cadre de cette étude, vu que l’évaluation du risque se fait aussi pour un portfolio 
de ponts dont les caractéristiques sont semblables aux ponts des régions centrale et sud- 
est américaine, le PGA sera utilisé comme mesure d ’intensité pour le développement des 
courbes de fragilité. Pour l’instant, le plus grand inconvénient reporté à l’utilisation des 
mesures spectrales pour créer les modèles de demande sismique concerne l’évaluation d ’un 
portfolio des structures, comme les ponts au Québec. Les informations disponibles dans 
l’inventaire utilisé pour la distribution statistique des ponts ne sont pas tout à fait com­
plètes et des considérations concernant quelques paramètres ont dû être adoptés, faisant 
un sorte que les propriétés dynamiques des structures du portfolio des ponts étudiés ne 
sont pas facilement identifiables et cela justifie l’utilisation du PGA comme mesure d ’in­
tensité. Pour le moment, dans la littérature, il n ’y a pas d’autres mesures présentées qui 
s’avèrent plus efficaces que celles discutées précédemment et il existe une grande possibilité 
d ’exploitation de ce type de comparaison pour des études ultérieures.
CHAPITRE 3. COURBES DE FRAGILITÉ
CH APITR E 4  
Classes des ponts  e t  m odèles  analytiques
Pour la réalisation d’une étude de vulnérabilité des ponts routiers du Québec, il est essentiel 
d ’avoir une vue d’ensemble de l’inventaire des ponts de la région. Pour le développement 
des courbes de fragilité d ’une population statistique de modèle représentative de l’ensemble 
des structures réelles présentes dans une région, cette connaissance s’avère d ’autant plus 
importante. Dans ce chapitre, un inventaire des ponts de la province du Québec est pré­
senté. La division de ces structures en différentes classes est présentée selon l’étude réalisée 
par Tavares [155] qui se base sur l’analyse des données de Transports Québec. Une sec­
tion est consacrée à la présentation des éléments utilisés pour la modélisation des ponts à 
portées multiples de la province. Finalement, une analyse de sensibilité, qui porte sur la 
réponse des composantes clés appartenant à chaque classe de pont, sera présentée. Cette 
étude sert à identifier quels sont les paramètres le plus significatifs lors de la modélisa­
tion des propriétés du portfolio des ponts du Québec réhabilité en utilisant les isolateurs 
sismiques en caoutchouc naturel.
4.1 Données de l’inventaire
À partir des données de Transports Québec (TQ), une évaluation et une classification des 
ponts du Québec a été réalisée par Tavares [155]. La base de données disponible comp­
tait 7662 structures appartenant à différents systèmes constructifs, dont les tunnels, les 
ponceaux, les ponts à une seule portée et les ponts à portées multiples. É tant donné que 
les ponts à portées multiples sont les plus sensibles aux effets d’un séisme, l’étude s’est 
concentrée sur la classification de ce type de structures en fonction de leurs matériaux 
de construction et de leurs systèmes structuraux. L’inventaire général présente des infor­
mations sur la localisation des ponts dans la province, sur leurs systèmes structuraux, et 
leur superstructure, sur les paramètres géométriques, sur l’année de construction ainsi que 
sur l’importance de chaque pont. L a distribution des ponts à portées multiples dans la 
province est présentée au tableau 4.1. Le territoire est divisé en 18 régions qui ont été 
définies de façon à permettre une répartition homogène du nombre des ponts dans chaque 
région.
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L’outil idéal pour l’évaluation de la vulnérabilité des ponts d’une région est la construction 
de courbes de fragilité pour chaque pont. Il s’agit cependant d ’une approche très coûteuse, 
qui n ’est pas réalisable pour une grande région. Étant donné que de nombreux ponts dans 
une région sont similaires, des classes plus générales peuvent être définies dans lesquelles 
chaque pont sera classifié. Pour chaque classe, des échantillons statistiquement représen­
tatifs de la variabilité des caractéristiques des ponts typiques de la région sont adoptés. 
Cet échantillonnage permet la considération d ’incertitudes dans les propriétés structurales, 
telles que sur les matériaux et sur les propriétés géométriques [119]. Ainsi, les courbes de 
fragilité peuvent être générées pour des classes typiques de ponts et non pour chaque pont 
individuellement [113].
Tableau 4.1 Distribution des ponts dans la province (source : Ta­
vares [155])
DT* Direction Territoriale Ponts %
63 Bas-Saint-Laurent, Gaspésie et Ile-de-la-Madeleine 71 3
64 Mauricie et Centre-du-Québec 141 5
65 116 4
66 Chaudière-Appalaches 198 8
67 Côte-Nord 84 3
68 Saguenay et Lac-Saint-Jean 72 3
69 41 2
70 166 6
71 Capitale nationale 199 8
84 Laval 159 6
85 Montréal 234 9
86 Montérégie-Est 209 8
87 Montérégie-Ouest 169 7
88 Lanaudière et Laurentides 266 10
89 Outaouais 116 4
90 Estrie 168 6
91 Abitibi-Témiscamingue et nord du Québec 168 6
92 15 1
* Direction territoriale
Parmi les structures présentes dans l’inventaire, 2672 ponts à portées multiples ont été 
répertoriés et divisés en portfolios qui représentent statistiquement l’ensemble de la popu­
lation des ponts de la province. Les caractéristiques géométriques de chaque classe de pont 
ont été collectées et analysées. Parmi toutes les caractéristiques géométriques, le nombre 
de portées, la longueur totale du pont, la largeur du tablier, la hauteur des colonnes définie 
par l’épurement vertical entre le sol et le tablier, l’angle de biais et le rapport entre la lon­
gueur de la plus grande portée sur la longueur totale du pont ont été considérés. En plus
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de ces caractéristiques géométriques, deux types de superstructure ont été considérées en 
fonction de la continuité des portées comme présentée à la figure 4.1 : les ponts continus 
et les ponts simplement appuyés, dont les éléments sont interrompus au niveau des piliers.
Selon les données de l’inventaire, sept types constructifs de ponts étaient représentatifs de 
plus de 83% du réseau québécois. La dénomination et la description de ces sept classes 
de ponts ont déjà été présentées au tableau 3.3, et la distribution de ces ponts dans les 
différentes classes est présentée à la figure 4.2. Les sigles utilisés pour la nomenclature des 
classes représentent le type de superstructure (MSC - Multi-Span Continuous ou MSSS 
- Multi-Span Simply Supported) ainsi que le matériau de construction des poutres lon­
gitudinales (Steel ou Concrete Girder). Au niveau de la superstructure, la majorité des 
ponts sont construits avec dalle en béton armé, appuyé sur des poutres en béton armé 
ou en acier comme présenté à la figure 3.9. Dans le cas des ponts à portées multiples en 
bois, qui représentent une minorité des ponts au Québec, la dalle en bois est appuyée sur 
des poutres soit en béton, soit en acier, comme dans les cas des ponts en béton. Pour la 
présente étude, l’emphase sera mise sur les systèmes constructifs les plus représentatifs de 
la population des ponts au Québec, c’est-à-dire, les ponts continus et simplement appuyés 
en béton armé ou en acier, correspondant à plus de 60 % du réseau québécois.
Une partie de l’inventaire du TQ présente les données concernant les piles, les culées et 
les fondations. Les piles et les culées sont considérées comme des éléments de support. 
Par conséquent, il n ’y a pas distinction entre ces éléments dans l’inventaire. De façon à 
faciliter l’analyse des informations, les huit types des culées et les sept types de piles les plus 
souvent utilisés ont été identifiés par Tavares [155]. Les tableaux 4.2 et 4.3 présentent les 
types de culées et de piles les plus fréquents répertoriés dans l’inventaire. Pour les culées, 
les données tiennent compte des ponts en arc et des ponts en portique avec extrémité 
en porte-à-faux sans culée, qui ne seront pas considérés dans la présente étude. Pour le 
matériau de construction, la grande majorité des culées et des piles est en béton armé. La 
figure 4.3 présente les schémas des piles en béton armé les plus souvent utilisées. De toutes 
les données présentes dans l’inventaire, l’information la plus rare concerne les poteaux. Des 
informations sont disponibles sur le nombre de piles par pont, sur la quantité de colonnes 
par pile et sur les dimensions des colonnes, mais ces informations sont incomplètes. Les 
données concernant la forme et les dimensions des colonnes ont donc été utilisées avec 
prudence.
Pour les fondations, les différents types présentés sont soit des fondations superficielles, soit 
des fondations profondes divisées en plusieurs sous-classes en fonction des pieux. Parm it 
tous les ponts du Québec, 40% sont appuyés sur des fondations superficielles, soit la
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Figure 4.1 Caractéristiques géométriques analysées.
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Figure 4.2 Distribution des classes de ponts à portées multiples au Québec 
(adapté de : Tavares [155])
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Tableau 4.2 Types de culées
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T yp e de culées Q uantité de ponts %
Culées pleines 3526 71%
Culées ouvertes 340 7%
Culées creuses 324 7%
Culées en mur Berlinois 4 0%
Caissons à claire-voie 292 6%
Caissons à claire-voie gainé 19 0%
Culées sur remblai 25 1%
Culées sur remblai renforcé 11 0%
Culées de pont en arc 2 0%
Extrémités en porte-à-faux sans culées 421 8%
Total 4965 100%
majorité des structures pour la population évaluée. Le type de sol est aussi présent dans 
les critères de l’inventaire, mais cette information est souvent non spécifiée. Cependant, 
pour les ponts dont le type de sol est présenté, la majorité des structures est construite 
sur le rocher, ce qui s’accorde au fait que la majorité des ponts dispose de fondations 
superficielles.
Tableau 4.3 Types de piles
T ype de piles Q uantité de ponts %
Piles en béquille 129 1%
Piles en béquille intermédiaire (portique en porte-à-faux) 659 8%
Piles avec fût 2585 29%
Piles à colonnes multiples avec chevêtre 2085 24%
Piles à colonnes multiples sans chevêtre 1688 19%
Piles à une colonne 1011 12%
Bancs en bois 606 7%
Piles de pont en arc 21 0%
Total 8785 100%
De façon à représenter le plus fidèlement possible le comportement de la population des 
ponts appartenant à chaque classe, la variabilité des paramètres qui composent cette po­
pulation doit être considérée. Les incertitudes concernant la géométrie des ponts, les ma­
tériaux de construction et d ’autres paramètres ont été considérés. Une attention spéciale a 
été portée sur le fait que plusieurs paramètres peuvent être utilisés pour définir ces incer­
titudes, dont les valeurs varient de structure en structure et peuvent même varier dans le 
temps. Les paramètres géométriques considérés sont la longueur et la largeur du tablier, le 
rapport entre la longueur de la portée centrale et la longueur totale du pont et la hauteur










Figure 4.3 Types de piles les plus souvent utilisées au Québec.
des colonnes. Étant donné que le type de pile le plus fragile considéré dans l’inventaire est 
celui composé de trois colonnes circulaires en béton armé, le diamètre des colonnes a été 
calculé en fonction de la masse appliquée pour s’assurer que la charge axiale représente 
10% de la capacité de charge des poteaux. La variation du diamètre des colonnes pour 
le développement de courbes de fragilité d ’un réseau de ponts réhabilités par isolation 
sismique est une première dans la littérature.
4.2 Considération des incertitudes
Pour chaque classe de pont, les données sur les paramètres géométriques ont été mises 
sous forme d’histogrammes et une fonction de distribution a été définie pour représenter 
les données. Des distributions normales, log normales et uniformes ont été utilisés. Les 
incertitudes concernant les matériaux incluent les résistances du béton et de l’acier de 
construction ainsi que la rigidité des culées, des appareils d ’appui et des éléments de 
fondation. Afin de mieux représenter la variabilité du comportement des différentes classes 
de ponts, des variabilités de la masse des ponts, du taux d ’amortissement et de l’écart 
entre les joints des tabliers et des culées ont été considérées. La figure 4.4 présente, un 
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normale a été superposée. Les paramètres considérés ainsi que les distributions respectives 
sont présentés au tableau 4.4 pour les paramètres géométriques, pour les matériaux, ainsi 
que pour les paramètres plus généraux. Pour la variabilité du taux d’amortissement, les 
résultats de l’étude réalisée par Cantieni [27] sur le comportement dynamique de 198 ponts 
en Suisse ont été reportés. La distribution adoptée a été vérifiée avec les valeurs de taux 
d’amortissement obtenues par D’Aoust [44] qui a étudié le comportement dynamique de 
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Figure 4.4 Distribution du taux d ’amortissement.
De façon à représenter les caractéristiques des ponts réels, les paramètres géométriques 
ont été traités comme des macros variables et ont étés divisés en huit blocs en utilisant des 
outils statistiques. Les distributions attribuées à chaque paramètre ont été échantillonnées 
en utilisant la méthode hypercube latine d ’échantillonnage (Latin Hypercube Sampling - 
LHS). L’échantillonnage consiste en l’obtention d ’un certain nombre (ns) d ’échantillons 
à partir d ’une certaine distribution. Cette méthode est une procédure aléatoire stratifiée 
qui fournit une manière efficace d ’obtenir des valeurs pour un échantillonnage à partir 
de la distribution de la variable [92], Pour chaque variable, la distribution est divisée en 
N  intervalles équiprobables pour lesquels une valeur est attribuée, comme présenté à la 
figure 4.5. Les valeurs des différentes variables ont été conjuguées de façon à représenter la 
variabilité des ponts dans une certaine classe. Les valeurs des huit blocs géométriques sont 
présentées au tableau 4.5 pour chaque classe de pont. Dans le tableau, Lm r  représente le 
rapport entre la longueur de la portée le plus grand sur la longueur totale du pont.
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Tableau 4.4 Distribution des paramètres considérés
Param ètres D istribution
G éom étrie
Longueur totale log normale
Largeur totale log normale
Hauteur totale log normale
Portée principale/Longueur totale normale
M atériaux
Résistance du béton normale
Résistance de l’acier log normale
Rigidité initiale des appuis en élastomère uniforme
Rigidité passive des culées uniforme
Rigidité active des culées uniforme
Rigidité en rotation des fondations uniforme
Rigidité en translation des fondations uniforme
A utres
Variation de la masse uniforme
Taux d’amortissement normale
Écart des joints aux culées uniforme
Écart des joints entre les tabliers uniforme
Données
Figure 4.5 Exemple d’échantillonnage en utilisant la méthode hypercube latine.
Tableau 4.5 Valeurs des blocs géométriques considérés par Tavares [155]
M SC C oncrete Longueur Largeur H auteur Lmr M SSSC oncrete Longueur Largeur H auteur Lmr
Bloc 1 100,98 13,04 6,72 0,30 Bloc 1 59,71 9,46 4,46 0,26
Bloc 2 64,79 8,35 8,35 0,52 Bloc 2 79,67 10,13 9,81 0,31
Bloc 3 54,61 23,43 9,78 0,36 Bloc 3 90,17 14,00 7,47 0,34
Bloc 4 75,27 17,65 4,73 0,47 Bloc 4 46,75 13,51 3,57 0,45
Bloc 5 45,93 10,72 3,77 0,46 Bloc 5 64,26 11,31 10,65 0,42
Bloc 6 114,49 15,23 7,80 0,32 Bloc 6 25,90 7,91 2,72 0,49
Bloc 7 67,96 11,80 6,15 0,43 Bloc 7 56,28 18,50 6,11 0,39
Bloc 8 89,27 16,16 4,24 0,39 Bloc 8 95,72 15,46 5,35 0,35
M SC Steel Longueur Largeur H auteur Lmr M SSSSteel Longueur Largeur H auteur Lmr
Bloc 1 62,24 16,50 7,18 0,48 Bloc 1 32,44 5,54 3,14 0,53
Bloc 2 89,74 17,62 4,24 0,44 Bloc 2 61,55 10,65 11,27 0,40
Bloc 3 31,22 20,94 12,92 0,46 Bloc 3 54,29 15,64 7,64 0,26
Bloc 4 69,53 8,96 9,96 0,36 Bloc 4 73,40 10,32 9,51 0,45
Bloc 5 127,25 11,34 6,64 0,32 Bloc 5 100,81 12,46 5,30 0,36
Bloc 6 49,97 15,20 3,88 0,55 Bloc 6 42,18 11,90 3,60 0,38
Bloc 7 133,68 9,93 8,56 0,30 Bloc 7 103,92 8,41 5,19 0,33
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4.3 Modèles analytiques des ponts étudiés
Pour chaque classe de pont, des modèles génériques par éléments finis ont été créés. Ces 
modèles tiennent compte du comportement des différentes composantes d’un pont, tout 
en considérant le comportement non linéaire de certains éléments, comme les poteaux, les 
culées et les isolateurs sismiques. Les modèles utilisent des éléments finis du type poutre- 
colonne non linéaire (non linear beam-column elements) et des éléments sans longueur 
{zero-length) du logiciel OpenSees [101]. Un schéma du modèle d ’un pont en trois dimen­
sions avec les éléments finis poutres utilisés est présenté à la figure 5.1La superstructure, 
composé du tablier et des poutres longitudinales, a été modélisée avec des éléments finis 
poutre élastiques, parce que, dans la majorité des cas, le comportement de ces éléments 
reste dans le domaine élastique [113]. Le comportement de l’ensemble des éléments de la 
superstructure a été modélisé avec un seul élément fini élastique, représenté par la ligne 
centrale dans la figure 5.1a. Pour la portée centrale, 20 éléments ont été considérés, et pour 
les deux autres portées, 10 éléments ont été utilisés pour chaque portion. Au niveau des 
propriétés physiques, les paramètres définis incluent l’aire de la section transversale (A),  
le module d’élasticité (E),  le module de cisaillement (G),  et les moments d ’inertie autour 
des trois directions principales (torsion J , Iy et Iz). Afin de transférer correctement les 
efforts dans la direction transversale, des connexions rigides ont été considérées au niveau 
des culées et des piles intermédiaires (fig. 5.1b).
Concernant les piles, un système à trois poteaux circulaires a été considéré, cas il s’agit 
du système le plus fragile pour la majorité des ponts de la région. De plus, contrairement 
à d’autres études où le diamètre des colonnes a été fixé [113, 119], le diamètre de chaque 
poteau a été adapté de façon à respecter une charge axiale équivalente à 10 % de la capacité 
du poteau. Pour la modélisation des poteaux et des poutres transversales, des éléments 
finis poutre-colonne non linéaires (non linear beam-column elements) ont été utilisés. Ces 
éléments sont définis comme éléments de force (force-based elements) avec la propagation 
de la plasticité. Comme on peut constater sur la figure 5.1c, la section transversale de 
l’élément est divisée en plusieurs couches (fiber element). Pour chaque couche, on peut 
définir la relation contrainte-déformation et ainsi, délimiter précisément les régions de 
béton confiné, de béton non confiné et des armatures d ’acier. Les poteaux circulaires ont 
été divisés selon 12 fibres circulaires et 10 fibres radiales, et les poutres transversales ont 
été divisées selon huit (08) fibres dans chaque direction. Chaque poteau a été divisé en cinq 
éléments finis dans la direction de la hauteur. Aux extrémités de chaque poteau, dans les 
régions de formation des rotules plastiques, sept points d ’intégration de Gauss-Lobatto ont 
été utilisés à l’intérieur de chaque élément fini. Dans les éléments intermédiaires, quatre
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points d ’intégration de Gauss-Lobatto ont été utilisés. Pour les poutres transversales, cinq 
points d ’intégration de Gauss-Lobatto ont été utilisés. L’utilisation de points d’intégration 
à l’intérieur des éléments finis, au lieu de raffiner le maillage, donne une bonne précision 
sur les résultats sans augmenter beaucoup la durée de chaque analyse.
Les éléments de liaison clés du système ont été modélisés en utilisant des éléments sans 
longueur (zero-length elements), illustrés à la figure 5.2. Au niveau des connexions entre la 
superstructure et les piles ou les culées, des appareils d ’appui en caoutchouc sont souvent 
utilisés au Québec. Dans le cas d ’une réhabilitation, ces éléments seront remplacés par des 
isolateurs sismiques en caoutchouc naturel. Pour ces éléments, un modèle bilinéaire a été 
utilisé (fig. 5.2a) dont les caractéristiques, dans OpenSees, sont la rigidité élastique (K\),  
la force de plastification (Fy) et le rapport de la rigidité post élastique (K2) sur la rigidité 
élastique (soit K 2/ K\ ) .  Ces trois paramètres ont été déterminés à partir des résultats 
expérimentaux sur les isolateurs sismiques en caoutchouc naturel qui seront détaillé plus 
loin dans ce mémoire. Les effets d’impact entre les tabliers, dans le cas de ponts simplement 
appuyés (MSSSConcrete ou MSSSSteel), sont considérés en utilisant un élément de contact 
qui tient compte de l’énergie dissipée lors de ce contact [109]. Son comportement est 
représenté par un modèle bilinéaire en série avec un écart (gap) avant son déclenchement 
(fig. 5.2b).
Le modèle analytique est représentatif la majorité des ponts québécois, qui sont appuyés 
sur des fondations superficielles du type semelle. La modélisation des fondations et des cu­
lées a  fait l’objet de d ’une étude réalisée par Suescun [153]. Les propriétés analytiques pour 
les fondations superficielles ont été obtenues en utilisant des modèles ressort-amortisseur 
de Clough et Penzien [37] indépendants de la fréquence. L’effet d ’interaction sol-structure 
est donc pris en compte par l’utilisation de six ressorts-amortisseurs sans longueur (zero 
length elements) dans la direction des six degrés de liberté de la structure, comme l’illustre 
la figure 5.2. Une masse est attribuée aux éléments de fondations et est appliquée au ni­
veau de la mi-hauteur de la semelle. Le modèle analytique proposé par Wilson [165] a 
été utilisé pour la modélisation des culées. Ce modèle utilise six ressorts linéaires, trois 
pour les translations et trois pour les rotations. Il tient compte de l’interaction entre les 
murs de la culée, le sol et les piles de fondations des culées, s’il y a lieu. Pour la modé­
lisation sur OpenSees, des éléments sans longueur ont été utilisés avec un comportement 
élastoplastique en série avec un écart. La rigidité des systèmes ressort-amortisseur tient 
compte des effets d ’interaction entre le sol et les éléments structuraux. La disposition 
des systèmes ressort-amortisseur est montrée à la figure 5.2d. Les détails du calcul des
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rigidités des ressorts en translation ainsi que des ressorts en rotation sont présentés dans 
Suescun [153].
4.4 Analyse de sensibilité
Contrairement à plusieurs études [48, 75, 146], pour lesquelles seule la fragilité des poteaux 
a été considérée, la présente étude considère plusieurs composantes du pont pour l’éva­
luation de la fragilité du système. Les paramètres clés de l’évaluation de la vulnérabilité 
sismique des ponts réhabilités doivent être pris en compte dans les modèles analytiques. 
Une analyse de sensibilité a ainsi été réalisée sur les modèles afin de vérifier les éléments 
qui ont une influence significative sur la réponse des ponts réhabilités répresentatifs d’une 
population de ponts du Québec. La modélisation des propriétés d ’un portfolio des ponts 
réhabilités contient plusieurs sources d ’incertitude sur lesquelles un jugement doit être 
porté quant à l’importance de les considérer ou non de façon explicite dans les modèles. 
Les incertitudes concernant la variation de la résistance du béton et de l’acier, la varia­
tion de la rigidité des fondations et des isolateurs sismiques, l’adoption de différents blocs 
de paramètres géométriques, entre autres, seront évaluées de façon à déterminer leur im­
portance pour l’évaluation du risque sismique de la structure. Dans l’étude réalisée par 
Tavares [155], ces paramètres ont été évalués pour les ponts tels que construits (as-built). 
Dans la présente étude, la considération des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel en­
gendre une nouvelle source d’incertitude qui sera évaluée en interaction avec les paramètres 
déjà étudiés dans l’étude précédente.
4.4.1 Analyse fractionelle
Comme plusieurs paramètres doivent être évalués, une étude de sensibilité (screening study 
ou sensitivity study) a été menée en utilisant les concepts de planification et d ’analyse sta­
tistique des essais. Plus précisément, une étude de variance (ANOVA) a été réalisée en 
utilisant une analyse factorielle à deux niveaux. Dans une analyse de ce genre, k fac­
teurs sont évalués à deux niveaux, appelés "bas" et "haut", traditionnellement noté par 
et " + ", respectivement. Ces niveaux peuvent être qualitatifs, comme deux dispositifs 
différents utilisés, deux opérateurs ou la présence ou l’absence d ’un facteur, ou quanti­
tatifs, comme deux valeurs de température, de pression ou de temps évaluées dans un 
essai [104],Le nombre d’essais nécessaires est donc 2k.
Dans le cas des ponts réhabilités au Québec, les essais consistent à évaluer la réponse 
des paires pont-séisme en faisant varier le niveau des différents paramètres qui peuvent
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influencer la réponse des différentes composantes de chaque classe des ponts. Tavares [155] 
a déterminé et évalué douze paramètres d’intérêt dans le cas des ponts tels que construits. 
Pour l’évaluation des 12 paramètres avec une analyse factorielle, l’idéal serait la réalisa­
tion de 212 essais, soit 4096 essais pour chaque type de pont. Puisque huit configurations 
différentes sont évaluées pour chaque classe de ponts comme le présente le tableau 4.5, 
l’utilisation d’une analyse factorielle complète est impossible. Dans cette étude, pour ré­
duire le nombre d ’essais, seules les effets principaux (main effects) ont été considérés, et 
les effets d’ordre supérieur (interaction entre les différents paramètres) ont été négligés. 
De plus, l’analyse factorielle est fractionnée en réduisant la quantité d ’essais d ’un facteur 
2~p, ce qui revient à un total de 2fc_p essais.
Une des conséquences directes du fractionnement de l’analyse est que les effets d ’ordre 
supérieur sont confondus (aliased) avec les effets d’ordre inférieur. Pour faire face à ce 
type de problème, Wu et Hamada [167] énoncent trois principes fondamentaux : (1) le 
principe de hiérarchisation, qui stipule que les interactions des effets d ’ordre inférieur sont 
plus susceptibles d’être significatives que les interactions des effets d ’ordre supérieur; (2) 
dans une analyse factorielle, le nombre des facteurs significatifs est petit ; et (3) le principe 
d ’hérédité, qui stipule que pour que l’interaction entre deux facteurs soit significative, au 
moins un des deux facteurs doit être significatif. Par conséquent, si on s’assure que la 
conception fractionnée (ou le plan d ’expérience) est telle que les effets principaux sont 
confondus avec les interactions des effets d ’ordre trois ou supérieur, les réponses seront 
plutôt influencées par les effets principaux.
4.4.2 Variation des paramètres évalués
De façon à garantir que les effets principaux sont confondus avec les interactions des 
effets d ’ordre trois ou supérieur, on s’appuie sur le concept de résolution d’une analyse 
fractionnée. La façon de choisir la distribution des paramètres ("-" ou " + ") dans chaque 
analyse conduit à différentes résolutions. Selon Montgomery [104], les résolutions I I I ,  IV  
et V  sont particulièrement importantes. Dans la présente étude, on utilise une conception 
fractionnelle de résolution IV,  qui permet de considérer surtout les effets principaux et 
de s’assurer que ces effets sont confondus avec les interactions des effets d ’ordre trois ou 
supérieur. Pour cela, et quand il y a jusqu’à 15 paramètres à  évaluér, une conception à 
32 essais est nécessaire (Wu et Hamada [167]). Le fractionnement doit donc être choisi de 
façon à respecter la condition que k —p = 5. Pour la présente étude, les analyses ANOVA 
ont été réalisés avec le logiciel Design-Expert 6.0.1 [151]. La série de paramètres évalués 
ainsi que leurs valeurs basses et hautes sont présentées au tableau 4.6. On constate que
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les paramètres sont quantitatifs essentiellement au niveau des matériaux qui composent 
la structure, et qualitatifs pour le type de connexion au niveau des fondations. Dans le 
cas des isolateurs sismiques, en plus des variations des dimensions des appareils dues aux 
différentes géométries évaluées dans chaque classe de pont, les variations des propriétés du 
caoutchouc, dues à différents phénomènes, présentés au chapitre 2, sont prises en compte. 
Au niveau des piles, un détail présent dans l’inventaire concernant la capacité de rotation 
des éléments pour les ponts de type tablier continu a été considéré. Pour l’amortissement, 
seule la variation d’amortissement structural a été prise en compte lors des analyses de 
sensibilité.
Tableau 4.6 Paramètres considérés dans les analyses de sensibilité.
Param ètre Niveau
inférieur (—) supérieur (+)
U nités
Résistance du béton 20,9 35,1 MPa
Résistance de l’acier 403,65 522,9 MPa
Rigidité initial passive des culées 50 150 %
Rigidité initial active des culées 50 150 %
Rigidité en rotation des fondations 50 150 %
Rigidité en translation des fondations 50 150 %
Connexion pile-fondation rot. libre (0) fixé (1) -
Variation de la masse 90 110 %
Amortissement 0,4 3,0 %
Écart aux culées (ponts du type MSSS) 16,2 32,7 mm
Écart aux culées (ponts du type MSC) 25,4 76,2 mm
Écart entre les tabliers (ponts du type MSSS) 16,2 32,7 mm
Angle de biais 0 43 O
Rigidité des isolateurs (MSC Concrete) 583,4 1506,9 N/mm
Rigidité des isolateurs (MSSS Concrete) 435,0 1383,0 N/mm
Rigidité des isolateurs (MSC Steel) 220,9 1009,8 N/mm
Rigidité des isolateurs (MSSS Steel) 222,1 708,2 N/mm
Les paramètres géométriques, présentés au tableau 4.5, sont traités comme des macrova­
riables, car leur variabilité est inhérente à chaque classe de pont. Dans ce cas, les différentes 
géométries sont classées par blocs au sein desquels la sensibilité des différents paramètres 
est étudiée. Puis les différences entre les blocs sont évaluées. Pour tenir compte des effets 
des différents tremblements de terre, on a considéré une conception avec 4 répliques, dont 
un tremblement de terre différent étant appliqué à chaque série de 32 essais, ce qui totalise 
128 essais pour chaque classe de ponts. Les quatre signaux utilisés font partie de la série de 
tremblements de terre artificiels crée par Atkinson [13] pour un sol du type C. Les valeurs 
d’accélération maximale au sol sont 0,92, 0,31, 1,08 et 0,23 g à des distances de l’épicentre 
de 10,7, 21,5, 14,0 et 41,6 Km, respectivement. Le tableau 4.7 présent l’exemple d ’une
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matrice d’essais pour l’analyse de sensibilité des ponts du type tablier continu en béton 
(MSCConcrete). Ce tableau présente uniquement les 32 premiers essais de la conception 
totale correspondant à une des 4 répliques.
4.4.3 Analyses de variance (ANOVA)
Pour chaque classe de ponts, la réponse des éléments considérés comme les plus vulnérables 
a été analysée en fonction de la variation des différents paramètres. Les éléments dont la 
réponse a été suivie sont présentés au tableau 4.8. Une analyse ANOVA a été effectuée 
pour chacun des huit éléments critiques, perm ettant d ’évaluer sur chacun l’influence de la 
variation de chaque paramètre.
Les données expérimentales peuvent être décrites par un modèle linéaire général, aussi 
appelé modèle de régression multiple [167]. Dans ce type de modèle, la réponse expéri­
mentale y est une combinaison linéaire de n variables explicatives x\, x 2, . . . ,  x n, qui sont
multipliées par n coefficients de régression /3i,/?2, • • ■, 5n, soit y =  [3xx i+  [32X2~\ \-Qnx n.
Dans le cas d ’étude, n est le nombre des paramètres étudiés et les variables explicatives 
prennent les valeurs " +  " ou " — Le choix des paramètres significatifs pour la réponse des 
différents éléments se fait en évaluant l’hypothèse, i/o, d ’une valeur nulle pour le coefficient 
de régression lié à chaque paramètre (i/o : /?m =  0, ra =  1, 2, . . . ,  n). Cette évaluation est 
faite à partir de la probabilité de réjection de l’hypothèse nulle, donnée par un "p-value". 
Plus la valeur du "p-value" est petite, moins l’hypothèse nulle est réaliste. Par consé­
quent, cette valeur fournit une mesure quantitative de l’importance de chaque paramètre 
à l’étude. À partir de chaque analyse de variance, on peut créer un tableau ANOVA qui 
présente les paramètres significatifs pour chaque réponse considérée et pour chaque classe 
de pont. Les résultats pour chaque classe de pont sont présentés dans les tableaux 4.9 
à 4.12. Les valeurs significatives sont montrées en caractères gras.
Toutes les valeurs de p-value plus petites que 0,05 ont été considérées comme significa­
tives. Par ailleurs, plus la valeur est petite, plus le paramètre a d’influence sur la réponse 
étudiée des tableaux. On constate à partir de l’analyse des tableaux que certains para­
mètres n’ont pas, ou presque pas, d ’influence sur l’ensemble des réponses considérées. Si 
on impose aux paramètres significatifs d ’avoir une influence sur plus de trois réponses à 
la fois, on constate que les variations des résistances du béton et de l’acier ainsi que la 
variation de l’amortissement structural n ’ont pas d’influence significative sur la réponse 
des ponts réhabilités avec isolateurs en caoutchouc pour les différentes classes évaluées. 
Cela implique que lors de l’évaluation du risque sismique d’un portfolio de ponts réhabili­
tés avec isolateurs sismiques en caoutchouc, la variation des propriétés de ces paramètres
90 CHAPITRE 4. CLASSES DES PONTS ET MODÈLES ANALYTIQUES
Tableau 4.7 Exemple d ’une matrice d ’essais pour les ponts du 
type MSCConcrete isolé
Std B loc 1 2 3 4 5
Param ètre  





5 Bloc 1 + - - - - + + + - + + +
6 Bloc 3 + - - - - + + + - + + +
7 Bloc 5 + - - - - + + + - + + +
8 Bloc 7 + - - - - + + + - + + +
9 Bloc 2 - + - - - + + - + + - -
10 Bloc 4 - + - - - + + - + + - -
11 Bloc 6 - + - - - + + - + + - -
12 Bloc 8 - + - - - + + - + + - -
13 Bloc 2 + + + + - + +
14 Bloc 4 + + + + - + +
15 Bloc 6 + + - - - - - + + - + +
16 Bloc 8 + + + + - + +
17 Bloc 2 - - + - - + - + + - + -
18 Bloc 4 - - + - - + - + + - + -
19 Bloc 6 - - + - - + - + + - + -
20 Bloc 8 - - + - - + - + + - + -
21 Bloc 2 + - + - - - + - + + - +
22 Bloc 4 + - + - - - + - + + - +
23 Bloc 6 + - + - - - + - + + - +
24 Bloc 8 + - + - - - + - + - +
25 Bloc 1 - + + - - - + + - + + -
26 Bloc 3 - + + - - - + + - -f + -
27 Bloc 5 - + + - - - + + - + + -
28 Bloc 7 - + + - - - + + - + + -
29 Bloc 1 + + + - - + +
30 Bloc 3 + + + - - + - - - - - +
31 Bloc 5 + + + - - + - - - - - +
32 Bloc 7 + + + - - + - - - - - +
i
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Tableau 4.8 Réponses des composantes suivies lors des analyses de 
sensibilité.
R ép o n se  éva lu ée N o ta t io n
Déplacement longitudinal du poteau Col Disp-x
Déplacement transversal du poteau Col Disp-z
Déformation longitudinale du mur arrière de la culée Abut Back-x
Déformation transversale des murs en ailes de la culée Abut Wing-z
Déformation longitudinale de la semelle des culées Abut Foot-x
Déformation transversale de la semelle des culées Abut Foot-z
Déformation longitudinale des isolateurs Isol. X
Déformation transversaledes isolateurs Isol. z
n’aura pas d ’influence significative sur la fragilité des structures appartenant aux classes 
à l’étude. Une valeur fixe peut donc être attribué à ces paramètres lors de la génération 
des courbes de fragilité.
Pour d’autres paramètres, l’influence se limite à une classe en spécifique. L’angle de biais 
et la variation de la masse sont des exemples dont la variation est significative seulement 
pour les ponts du type continu avec dalle en béton et poutres en acier (MSCSteelGirder). 
On constate aussi, à partir des résultats, que la variation des écarts entre tabliers pour 
les ponts du type simplement appuyé (MSSSConcreteGirder et MSSSSteelGirder) peut 
être négligée. Cela n ’implique pas que les écarts ne sont pas importants pour des effets de 
variation thermique, mais plutôt que la variation de l’écart entre tabliers n ’a pas beaucoup 
d’influence sur la vulnérabilité sismique du portfolio de ponts appartenant aux classes 
considérées.
4.4.4 Transformation de la réponse
Dans le cas de cette étude, seules les facteurs principaux ont été considérés. Selon Mont­
gomery [104], une attention particulière doit être portée aux analyses de sensibilité pour 
lesquelles les interactions entre les paramètres sont négligées, en raison de l’impact que 
ces interactions peuvent avoir sur la réponse. Dans la présente étude, les trois principes 
fondamentaux sur les effets factoriels, énoncés précédemment, justifient la considération 
des seuls effets principaux dans les analyses. Il reste encore, cependant, à savoir si tous les 
paramètres significatifs ont été capturés lors des analyses. De plus, l’identité fondamentale 
d’une analyse ANOVA est de que la variabilité totale d ’une réponse peut être partitionné 
entre la somme des carrés due aux traitements (entre les traitements ou paramètres) plus 
la somme des carrés due à l’erreur (dans les traitements ou paramètres). Par conséquent,
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Résistance du béton 0,112 0,744 0,9643 0,5111 0,5083 0,4537 0,0595 0,9168
Résistance de l’acier 0,1282 0,9756 0,6468 0,9569 0,9744 0,9903 0,5827 0,8346
Rigidité initiale des isolateurs 0,2634 0,4199 0,4426 0,1211 < 0,0001 < 0 ,0001 0 0
Rigidité initiale passive des culées < 0,0001 <0 ,0001 <0,0001 < 0,0001 <0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001
Rigidité initiale active des culées < 0,0001 0,0001 < 0,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 <0,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,1645 0,5548 0,4762 0,04 0,3817 0,8352 0,02 0,04
Rigidité en translation des fondations 0,0401 0,386 0,0037 0 0,23 0,1952 0,05 0,01
Variation de la masse 0,0395 0,1131 0,897 0,5878 0,6327 0,5838 0,02 0,2416
Amortissement 0,8601 0,5221 0,0666 0,5793 0,4111 0,4598 0,3613 0,5649
Ecart aux culées 0,1664 0,6808 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 0,0183 <0,0001
Connexion pile-fondation <0,0001 < 0 ,0001 0,4636 0,7986 0,4404 0,8218 0,0005 0,3498
Angle de biais 0,0002 0,4186 0,5253 0,3568 0,9596 0,5033 0,0022 0,9135





































Résistance du béton 0,4046 0,0039 0,4057 0,2858 0,2369 0,2525 0,1359 0,0697
Résistance de l’acier 0,2268 0,5248 0,3523 0,5217 0,425 0,5393 0,767 0,9237
Rigidité initiale des isolateurs 0,2232 0,0038 0,6462 0,638 < 0,0001 < 0 ,0001 0,0134 0,8963
Rigidité initiale passive des culées <0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 <0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 <0 ,0001 < 0,0001
Rigidité initiale active des culées < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,4303 0,0829 0,5301 0,1355 0,5986 0,9277 0,1479 0,4029
Rigidité en translation des fondations 0,0321 0,2897 0,0006 0,0028 0,0529 0,0686 0,03 0,0424
Variation de la masse 0,0032 0,0224 0,841 0,5494 0,4357 0,6877 0,0029 0,575
Amortissement 0,1931 0,3137 0,4189 0,8928 0,8906 0,5663 0,8865 0,3523
Ecart aux culées 0,1933 0,7712 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 0,0204 <0 ,0001
Connexion pile-fondation <0,0001 <0,0001 0,6062 0,6598 0,7292 0,5555 <0,0001 0,0095
Angle de biais 0,0032 0,0047 0,6955 0,4368 0,3872 0,4829 0,0259 0,003




























Résistance du béton 0,0246 0,016 0,6515 0,5243 0,2524 0,2164 0,7578 0,8838
Résistance de l’acier 0,6473 0,3227 0,7429 0,8703 0,8387 0,5421 0,5802 0,3059
Rigidité initiale des isolateurs 0,0231 0,0249 0,0033 0,0156 <  0,0001 < 0 ,0001 0,0019 0,0132
Rigidité initiale passive des culées < 0,0001 < 0 ,0001 <0,0001 < 0 ,0001 <  0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001
Rigidité initiale active des culées 0,0002 0,0038 < 0,0001 < 0,0001 <  0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,912 0,3629 0,8728 0,7512 0,4839 0,4518 0,8476 0,3913
Rigidité en translation des fondations 0,9322 0,4194 0,0787 0,0025 0,3569 0,1036 0,1599 0,8369
Variation de la masse 0,0574 0,054 0,0202 0,3225 0,2995 0,9319 0,1331 0,4888
Amortissement 0,0895 0,1088 0,061 0,6279 0,4224 0,9503 0,0361 0,0731
Écart aux culées 0,6723 0,7241 <  0,0001 < 0 ,0001 0,0008 < 0,0001 < 0,0001 0,6488
Ecart aux tabliers 0,7141 0,3511 0,1764 0,8119 . 0,1766 0,7287 0,3208 0,6866
Angle de biais < 0,0001 0,0262 0,4802 0,1206 0,3665 0,1099 0,8912 0,493





































Résistance du béton 0,322 0,018 0,582 0,9736 0,7715 0,7811 0,4304 0,3699
Résistance de l’acier 0,8204 0,59 0,5307 0,073 0,704 0,058 0,6941 0,9029
Rigidité initiale des isolateurs 0,1009 0,2606 0,0475 0,0055 < 0 ,0001 < 0 ,0001 0,0527 0,1116
Rigidité initiale passive des culées <0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 <0 ,0001 < 0 ,0001 <0 ,0001 < 0 ,0001
Rigidité initiale active des culées 0,0001 0,0007 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,4606 0,2393 0,4868 0,2477 0,2727 0,4508 0,4029 0,4608
Rigidité en translation des fondations 0,4892 0,5186 0,0309 0,0142 0,2201 0,285 0,0808 0,8654
Variation de la masse 0,7854 0,1946 0,9654 0,3519 0,7031 0,7383 0,9476 0,2472
Amortissement 0,0004 0,0002 0,4331 0,5195 0,4311 0,3023 0,2017 0,0885
Ecart aux culées 0,8409 0,3007 <0,0001 < 0,0001 0,0014 < 0 ,0001 < 0 ,0001 0,4727
Ecart aux tabliers 0,7667 0,351 0,33 0,4254 0,6678 0,6434 0,5842 0,7232
Angle de biais < 0,0001 0,0808 0,3668 0,5114 0,6966 0,8419 0,462 0,8541
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il faut vérifier que la distribution de l’erreur du modèle linéaire est normalement et indé­
pendamment distribuée, et que les erreurs ont une variance constante [167]. La vérification 
de l’hypothèse de la normalité de l’erreur peut se faire à l’aide d ’un graphique des résidus 
de l’analyse. Les expériences qui respectent l’hypothèse de normalité ont une distribu­
tion linéaire des résidus. Une déviation marquée d ’une de la distribution par rapport à la 
droite dans ce type de graphique peut nous suggérer que l’hypothèse de normalité ou de 
variance constante n ’est pas respectée. Dans la figure 4.6, l’exemple de la distribution des 
résidus pour le déplacement longitudinal des poteaux des ponts du type MSCSteelGirder 
est présenté.
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Figure 4.6 Distribution des résidus pour le déplacement horizontal des poteaux 
de la classe MSCSteelGirder : (a) non transformé et (b) transformé.
Comme le montre la figure 4.6a, la courbe de distribution des résidus ne suit pas tout à 
fait une droite. Dans ce cas, une transformation de variable est souvent utilisée de façon à 
stabiliser la variance de la réponse. Selon Montgomery [104], une telle transformation est 
souvent utilisée pour l’une des trois raisons suivantes : (i) pour stabiliser la variance de 
la réponse ; (n) pour rapprocher de la distribution normale la distribution de la variable 
de réponse ; (n i ) pour améliorer l’ajustement du modèle aux données. Ce dernier objectif 
peut inclure l’élimination des termes liés aux interactions pour simplifier le modèle. Dans 
le cas de cette étude, une transformation de variable utilisant le logarithme naturel de la 
réponse des éléments (y* = ln(j/)) a été effectuée pour toutes les analyses ANOVA. Comme 
le montre la figure 4.6b, on obtient une stabilisation de la variance de la réponse dans le 
cas du déplacement horizontal des poteaux pour les ponts du type MSCSteelGirder.
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4.4.5 Analyses de variance pour les réponses transformées
Un problème potentiel lié à la transformation présenté au paragraphe précédent concerne 
une perte du sens physique direct de la réponse lorsque les conclusions des analyses de 
variance sont appliquées aux populations transformées. Cependant, puisque la génération 
des modèles de demande sismique (PSDM) est faite dans l’espace log-normal, la vérifica­
tion de la sensibilité des modèles en utilisant cette transformation pourra montrer si des 
paramètres dont la variation peut être significative ont été négligé au départ. Les résultats 
ainsi obtenus seront donc utilisés conjointement aux résultats obtenus précédemment, et 
ils serviront de critère pour vérifier qu’aucun des paramètres dont la variation des proprié­
tés est importante dans les analyses n ’a été négligé. Les tableaux 4.13 à 4.16 présentent 
les résultats des analyses de sensibilité pour les réponses transformées.
La comparaison des tableaux ANOVA pour les réponses initiales et transformées montre 
que certains paramètres sont significatifs dans les deux analyses. C’est le cas de la rigidité 
initiale des isolateurs sismiques, et des rigidités active et passive des culées. Dans le cas des 
systèmes isolés, on s ’attend en effet à ce que la rigidité des isolateurs ait un impact direct 
sur la réponse des éléments. Concernant les rigidités au niveau des culées, les résultats 
de l’analyse de sensibilité corroborent les résultats d’Aviram et al. [17], qui montrent que 
la réponse de certains types de ponts, surtout les ponts courts avec une superstructure 
relativement rigide, est significativement influencée par le comportement des culées. La 
majorité des paramètres dont la variation n’a pas d’influence sur les réponses ou qui 
ont seulement une influence au niveau locale, suivent la même tendance dans les deux 
types d ’analyse. C’est le cas, par exemple, de la résistance du béton qui a de l’influence 
seulement sur les déplacements des poteaux. Deux paramètres ont été classés comme non 
significatifs lors des analyses initiales et se sont montrés significatifs pour les analyses avec 
les réponses transformées. C’est le cas de l’amortissement structural pour toutes les classes 
de ponts évaluées et de l’angle de biais pour trois des quatre classes évaluées. Ces résultats 
montrent que, lors de la projection des réponses des éléments dans l’espace log-normal pour 
l’obtention des modèles de demande sismique, on aurait pu négliger ces deux paramètres 
dont la variation peut cependant avoir un impact sur les réponses.
Lors d’une analyse ANOVA, une étape consiste à vérifier l’influence de la variation de cer­
tains paramètres sur la réponse des composantes du pont et de quelle façon ils influencent 
la réponse de ces composantes. Design-Expert 6.0.1 [151] est doté d’une application gra­
phique qui trace la réponse d’un élément en fonction de la variation d ’un paramètre selon 
ses niveaux "bas" et "haut". À partir des courbes de chaque paramètre, on peut conjuguer 
les variations de réponse d’une composante, et on peut ainsi vérifier l’influence des diffé-
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Résistance du béton 0,3592 0,0664 0,6148 0,4049 0,4277 0,4131 0,7077 0,4075
Résistance de l’acier 0,1003 0,4353 0,6242 0,7984 0,9257 0,8732 0,6433 0,8006
Rigidité initiale des isolateurs 0,0225 0,0003 0,9433 0,6047 < 0,0001 < 0 ,0001 0,0023 0,0111
Rigidité initiale passive des culées < 0,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001
Rigidité initiale active des culées < 0,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 <0 ,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,4409 0,4348 0,7873 0,1773 0,9114 0,4912 0,03 0,1178
Rigidité en translation des fondations 0,0972 0,2126 0,4467 0,2849 0,3713 0,2298 0,3129 0,1148
Variation de la masse 0,4015 0,4268 0,8778 0,4185 0,6744 0,3129 0,2194 0,1919
Amortissement 0,0095 0,0003 0,0829 0,4752 0,2715 0,2804 0,0009 0,1477
Ecart aux culées 0,8757 0,9151 < 0,0001 <  0,0001 <  0,0001 < 0 ,0001 0,0021 < 0 ,0001
Connexion pile-fondation <0,0001 < 0,0001 0,4841 0,9943 0,3912 0,7347 0,0009 0,302
Angle de biais < 0,0001 0,0123 0,645 0,2879 0,8122 0,278 0,0042 0,4131







































Résistance du béton 0,011 0,0003 0,0953 0,2138 0,1334 0,2634 0,6888 0,0967
Résistance de l’acier 0,3853 0,6653 0,2753 0,5769 0,5823 0,9039 0,2664 0,8402
Rigidité initiale des isolateurs 0,1336 0,0062 0,4284 0,5239 < 0,0001 < 0 ,0001 0,0339 0,6973
Rigidité initiale passive des culées < 0,0001 < 0,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001
Rigidité initiale active des culées < 0,0001 < 0,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,7962 0,3531 0,4467 0,1871 0,5442 0,2988 0,1149 0,1249
Rigidité en translation des fondations 0,0822 0,796 0,0968 0,2145 0,0821 0,1074 0,1565 0,5283
Variation de la masse 0,5114 0,373 0,4533 0,7376 0,3172 0,535 0,1723 0,5255
Amortissement 0,1045 0,0003 0,1689 0,4534 0,7315 0,4482 0,0144 0,0161
Écart aux culées 0,6953 0,2179 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 0,0032 <0 ,0001
Connexion pile-fondation < 0,0001 < 0 ,0001 0,818 0,7369 0,3648 0,6149 <0,0001 0,0071
Angle de biais < 0,0001 0,0006 0,4283 0,4014 0,2816 0,3897 0,1747 0,0014



























Résistance du béton < 0,0001 < 0 ,0001 0,3716 0,2809 0,2084 0,1597 0,6098 0,8391
Résistance de l’acier 0,0308 0,0287 0,8482 0,4268 0,6306 0,2601 0,682 0,2508
Rigidité initiale des isolateurs < 0,0001 < 0,0001 0,0028 0,0528 < 0,0001 < 0 ,0001 0,0006 < 0,0001
Rigidité initiale passive des culées < 0,0001 < 0 ,0001 <0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001
Rigidité initiale active des culées <0,0001 < 0 ,0001 < 0,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0 ,0001 < 0,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,9609 0,6019 0,8941 0,6555 0,934 0,6282 0,8849 0,4773
Rigidité en translation des fondations 0,1059 0,1517 0,6954 0,0002 0,9743 0,0119 0,9038 0,7128
Variation de la masse 0,0292 0,0271 0,105 0,6752 0,2829 0,8666 0,4617 0,2899
Amortissement < 0,0001 < 0 ,0001 0,0384 0,4984 0,1902 0,6463 0,0086 0,0031
Ecart aux culées 0,0131 0,006 0,0006 <0 ,0001 0,0012 < 0 ,0001 < 0 ,0001 0,442
Ecart aux tabliers 0,5931 0,5818 0,0883 0,892 0,1103 0,7667 0,2157 0,803
Angle de biais < 0,0001 < 0 ,0001 0,2008 0,093 0,1245 0,0453 0,7211 0,0891







































Résistance du béton <0,0001 <0,0001 0,8699 0,978 0,8473 0,6478 0,9464 0,3883
Résistance de l’acier 0,1133 0,3709 0,3812 0,011 0,1839 0,0083 0,7169 0,5996
Rigidité initiale des isolateurs <0,0001 <0,0001 0,0057 0,0127 <0,0001 <0,0001 0,0065 0,0005
Rigidité initiale passive des culées <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001
Rigidité initiale active des culées <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001
Rigidité en rotation des fondations 0,5743 0,9057 0,4709 0,5671 0,3846 0,8421 0,6083 0,2946
Rigidité en translation des fondations 0,2127 0,3565 0,4557 0,0027 0,2971 0,2702 0,6313 0,9502
Variation de la masse 0,1697 0,0267 0,8166 0,3811 0,9499 0,7391 0,9624 0,1626
Amortissement <0,0001 <0,0001 0,5927 0,4426 0,9562 0,8185 0,0852 0,0029
Ecart aux culées 0,4916 0,1313 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 <0,0001 0,1141
Ecart aux tabliers 0,5704 0,7164 0,4309 0,4492 0,7404 0,5431 0,36 0,8418
Angle de biais <0,0001 <0,0001 0,6002 0,5709 0,9956 0,7729 0,9773 0,1821
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rents paramètres sur la réponse de cet composante. La figure 4.7, montre l’influence de la 
variation de l’amortissement, de la rigidité initiale des isolateurs, du type de connexion 
de la colonne et de l’angle de biais sur le déplacement de la colonne dans les directions 
longitudinales et transversales pour les ponts du type MSCConcreteGirder.
Effets principaux - Col Disp-x Effets principaux - Col Disp-z
(bas)
- 1 . 1 6 9 -
- é r  Amortissement 
Rigidité isolateurs 
Connexion fondation 
Angle de biais- 2 . 7 7 0 -
xà.
°  - 4 .3 7 1 -  *0 üsfi/
- 5.972  -








Angle de biais- 3 .3 4 1 -






Figure 4.7 Exemple d ’une analyse des effets principaux pour le déplacement 
de la colonne : (a) direction longitudinale et (b) direction transversale.
Comme on peut le constater, une augmentation de la rigidité des isolateurs a pour effet 
l’augmentation du déplacement de la colonne. Ce type de réponse était prévisible étant 
donné què cette augmentation a pour conséquence une quantité d ’énergie supérieure trans­
férée au niveau des colonnes. L’augmentation de l’amortissement structural a pour effet 
une diminution du déplacement de la colonne dans les deux directions. Cependant, la 
variation de l’amortissement structural dans les limites utilisées n ’a pas beaucoup d’in­
fluence sur la réponse des composantes, ce qui justifie que ce paramètre n ’a pas été désigné 
comme important lors des analyses ANOVA sans transformation. On vérifie également que 
la considération du type de connexion des colonnes a un effet important sur le déplacement 
des colonnes. Le fait de bloquer les rotations diminue considérablement le déplacement de 
la colonne. La variation de l’angle de biais a des effets opposés dans les deux directions. 
Dans la direction longitudinale, l’augmentation de l’angle de biais a pour effet une dimi­
nution du déplacement de la colonne. Dans la direction transversale, l’augmentation de 
l’angle de biais augmente le déplacement de la colonne. Finalement, les paramètres ayant 
une influence sur trois réponses ou plus sont présentés au tableau 4.17 pour chaque classe 
de pont.
Tableau 4.17 Paramètres les plus significatifs issus des analyses de sensibilité pour chaque classe de 
ponts réhabilités
P aram ètre M SC C oncrete
C lasse de pont 
M SC Steel M SSSC oncrete M SSSSteel
Géométrie (Bloc) 
Résistance du béton 
Résistance de l’acier
/ ✓ / ✓
Rigidité initiale des isolateurs / / / /
Rigidité initiale passive des culées / / / /
Rigidité initiale active des culées 
Rigidité en rotation des fondations 
Rigidité en translation des fondations 
Variation de la masse
/ / / /
Amortissement / / / /







Connexion pile-fondation / / * *
Angle de biais / / /








104 CHAPITRE 4. CLASSES DES PONTS ET MODÈLES ANALYTIQUES
Les paramètres considérés comme les plus significatifs, et leurs variations, seront considé­
rées lors de la génération des courbes de fragilité pour chaque classe de pont. En plus de 
la variation des paramètres géométriques (évaluée dans les effets de bloc), on vérifie que 
pour toutes les classes, certains paramètres inhérents aux ponts, comme les rigidités des 
culées, l’amortissement structural et les écarts aux culées, ainsi que les propriétés des iso­
lateurs sismiques ont une influence importante sur la réponse. L’ensemble de ces résultats 
montrent les paramètres les plus importants, dont les incertitudes sur leurs valeurs ont 
donc un impact significatif sur la réponse des ponts réhabilités avec isolateurs sismiques 
en caoutchouc naturel.
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C ontribution au docum ent :
L’apport principal de cet article consiste en l’évaluation de l’efficacité de l’isolation sis­
mique comme une méthode de réhabilitation pour les configurations typiques des ponts à 
portées multiples en béton armé dans la région Est du Canada. L’utilisation d’isolateurs 
sismiques a effectivement diminué la demande placée sur les composantes clés du pont 
comme les poteaux et les fondations. À partir de la vérification d ’une augmentation signi­
ficative de la demande en déformation placée sur les murs en aile des culées, des plaques de 
retenue latérale ont été ajoutées pour la suite des études, de façon à diminuer la demande
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en déformation des murs de culées dans la direction transversale du mouvement du pont. 
L’évaluation de la vulnérabilité sismique des ponts à portées multiples de la région est 
du Canada, présentée dans l’article 02, sera faite en considérant les plaques de retenue 
latérale en se basant sur les résultats obtenus dans cet article.
R ésu m é français :
Plus de 46% du total de 2672 ponts à portées multiples dans la province de Québec 
(Canada) sont en béton armé. De part leur âge avancé et le manque de dispositions de 
dimensionnement parasismique, ces ponts peuvent être vulnérables à un événement sis­
mique. Dans le but de prévenir l’interruption du réseau des transports, ce qui engendrerait 
de graves conséquences pour la province de Québec, dans cette étude des analyses non li­
néaires temporelles avec modèles en trois dimensions détaillées ont été effectuées pour les 
configurations typiques des ponts continus (MSC) et simplement appuyés (MSSS) à por­
tées multiples en béton, réhabilités avec des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel. 
Une étude comparative avec l’utilisation d’une série de tremblements de terre artificiels 
compatibles avec un aléa sismique de risque uniforme de 2 % en 50 ans est présentée pour 
l’évaluation de l’impact de l’isolation sismique dans la réponse des composantes critiques 
du pont. Cette étude permet aussi la vérification de l’efficacité de cette méthode de ré­
habilitation pour la maintenance de la fonctionnalité de ces ponts même après un fort 
mouvement du sol. L’utilisation des isolateurs sismiques a effectivement diminué la de­
mande placée sur les poteaux, mais a eu un impact négatif sur la demande en déformation 
placée sur les murs de culée, considérant qu’aucun détail spécial n ’a été adopté pour res­
pecter les dégagements minimaux pour les ponts isolés. En utilisant les principes de la 
planification statistique des essais, une étude de sensibilité analytique a démontré que les 
paramètres de modélisation des propriétés les plus importantes et qui ont une influence 
sur la réponse des composantes critiques des ponts du type MSC et MSSS sont : la rigidité 
effective des isolateurs sismiques, la rigidité des culées, et les écarts entre la culée et le ta ­
blier, en plus de la variation de la géométrie et du contenu du tremblement de terre. Cette 
étude de sensibilité a donné aussi une indication sur la variation d ’autres paramètres de 
modélisation des propriétés comme l’amortissement structurel et l’angle de biais affecte la 
réponse des ponts isolés du type MSC et MSSS, et ces paramètres doivent être considérés 
soigneusement lors d’une évaluation de la vulnérabilité sismique de ces portfolios des ponts 
en béton armé.
N o te  : À la suite des corrections demandées par les membres du jury, le contenu de cet 
article diffère de celui qui a été soumis.
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A b str a c t  :
More than 46 % of the 2672 multiple-span bridges in the Province of Quebec (Canada) are 
concrete girder bridges. Due to the advanced age and the lack of seismic detailing, these 
bridges may be vulnerable to earthquake events. In an effort to prevent an interruption of 
the transportation network, which could be catastrophic for Quebec, this study conducted 
nonlinear time-history analysis with 3-D detailed models for typical configurations of re­
trofitted multi-span continuous (MSC) and multi-span simply supported (MSSS) concrete 
girders with natural seismic isolation devices. A comparative study using a suite of arti­
ficial ground motions representative of a hazard level of 2% in 50 years is presented to 
evaluate the impact of seismic isolation on the response of critical components and the 
effectiveness of the retrofit measure to keep these bridges functional even after strong 
ground motion. The use of seismic isolation devices effectively reduces the curvature de­
mand placed on columns but has a negative impact on the deformation demand placed on 
abutment walls, considering that no special details are adopted to respect minimal clea­
rances for isolated bridges. Using design-of-experiments principles, an analytical screening 
study revealed that the most important modeling parameters that affect critical compo­
nents responses of MSC and MSSS bridges are : the isolator effective stiffness, abutment 
stiffness, and gap between abutment and deck, in addition to variation in gross bridge 
geometry and ground-motion contents. This screening study also gives an indication tha t 
the variation in other modeling parameters such as structural damping and skew angle 
affect the seismic response of MSC and MSSS bridges and should be considered carefully 
in a seismic-vulnerability assessment for these portfolios of concrete bridges.
K eyw ords : Seismic Vulnerability, Highway Bridges, Seismic Isolation.
5.1 Introduction
In Quebec, the highway network is very critical for the transportation of people and goods 
and for the province’s economy [71]. Hence, its interruption after a seismic event could 
be catastrophic. Furthermore, recent earthquakes have shown that bridges are the most 
vulnerable element in a highway network. About 75 % of the bridges in Quebec were 
built more than 30 years ago [159] and, consequently, they were not designed according 
to important seismic regulations and detailing adopted in the 1970, and later. Moreover, 
the region’s seismic-hazard level was increased in the last edition of the National Building 
Code of Canada [118] (NBCC) with the use of 2%  probability of exceedance in 50 years 
(2475-years return period). This underlines the need to develop reliable procedures for the
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evaluation of the structural capacity of bridges in Quebec, before and after an earthquake, 
and to evaluate effective techniques for retrofitting deficient bridges [139].
In recent years, the use of statistical tools for estimating the extent of probable bridge 
damage and loss estimation under a range of hazard levels has increased around the world 
using empirical data [20, 143] or analytical approaches [33, 67, 81, 89, 90, 115]. These 
studies mainly target as-built bridge configurations, and a limited number of studies have 
evaluated retrofitted bridge configurations [123, 127, 146]. Particularly in eastern Canada, 
Tavares et al. [157] have assessed the seismic vulnerability of typical as-built bridges using 
analytical fragility curves and the results demonstrate that a large number of bridges may 
likely be damaged and unsafe after an extreme event.
Based on the analysis of the inventory of bridges from Transports Quebec (TQ), Tavares 
et al. [155] found that concrete bridges account for more than 46 % of multi-span bridges 
in Quebec : 21.07% are multi-span continuous (MSC) and 24.85% are multi-span simply 
supported (MSSS) bridges with concrete deck, supported on concrete girders. Several 
studies have assessed the behavior and sensitivity parameters of MSC and MSSS steel- 
girder bridges in the United States [114, 122, 125, 126] in their as-built or retrofitted 
configurations. However, there is a lack of sensitivity studies on retrofitted MSC and 
MSSS concrete bridges in North America to identify important random variables that 
affect bridge response stemming from uncertainty in the modeling of the retrofit, bridge, 
or earthquake ground motion.
Damage to bridges observed in recent earthquakes has increased the trend of using seismic 
isolation to mitigate earthquake hazards for new highway bridges or to retrofit existing 
ones [171]. Due to their large number, importance, and susceptibility to damage during 
seismic events, MSC and MSSS concrete bridges are excellent candidates for retrofitting 
using seismic isolators. In an effort to reduce or mitigate the inherent seismic risk of 
bridges in Quebec, this study proposes to replace typical elastomeric bearings used in 
Quebec with natural-rubber seismic-isolator devices. A comparative study using detailed 
three-dimension nonlinear models was performed to assess the longitudinal and trans­
verse responses of MSC and MSSS concrete bridges in their as-built and retrofitted confi­
gurations, involving different artificial ground motions for the eastern part of Canada. 
Deterministic responses in terms of column curvature demand, abutment footing defor­
mations, and abutment wall deformations are provided for the longitudinal and transverse 
directions of bridge models. Finally, the influences of various modeling parameters were 
assessed using analysis of variance (ANOVA) and design-of-experiments (DOE) principles 
to perform a screening study of 12 structural parameters. The understanding of the impact
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of various modeling parameters on structural-component responses is the first step in a 
forward-vulnerability assessment of bridges in Quebec considering seismic isolation as an 
effective retrofit measure.
5.2 3-D analytical models and retrofit measures for
typical concrete-girder bridges in Quebec
5.2.1 Modeling assumptions
Based on data from the inventory of Quebec’s multi-span simply supported and multi­
span continuous bridges, typical models representing as-built bridge configurations are 
studied [157]. These bridge models are composed of elements that may exhibit highly 
nonlinear behavior, such as columns, abutments and elastomeric bearings. The portfolio 
of MSC and MSSS concrete bridges comprises a large number of structures 30 years old 
or more. These bridges were designed with a lack of seismic detailing implemented in 
recent design codes. For each bridge class, eight geometric configurations are defined to be 
representative of real-bridge configurations and are presented in Table 5.1 and Table 5.2, 
respectively.
Tableau 5.1 Geometric configurations of MSC concrete- 
girder bridges.







1 3 100,98 13,04 6,72 0,30
2 3 64,79 8,35 8,35 0,52
3 3 54,61 23,43 9,78 0,36
4 3 75,27 17,65 4,73 0,47
5 3 45,93 10,72 3,77 0,46
6 3 114,49 15,23 7,80 0,32
7 3 67,96 11,80 6,15 0,43
8 3 89,27 16,16 4,24 0,39
fRatio between middle-span length and total length of the 
bridge
To define these eight configurations, the geometric parameters are treated as macro­
variables and, for each parameter, a statistical distribution is attributed to the histograms 
of real geometrical data. The total length, deck width, and column height are better des­
cribed by a log-normal distribution and the ratio between middle-span length and total 
length are described by a normal distribution. Using a Latin hypercube sampling (LHS)
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Tableau 5.2 Geometric configurations of MSSS concrete- 
girder bridges.







1 3 59,71 9,46 4,46 0,26
2 3 79,67 10,13 9,81 0,31
3 3 90,17 14,00 7,47 0,34
4 3 46,75 13,51 3,57 0,45
5 3 64,26 11,31 10,65 0,42
6 3 25,90 7,91 2,72 0,49
7 3 56,28 18,50 6,11 0,39
8 3 95,72 15,46 5,35 0,35
fRatio between middle-span length and total length of the 
bridge
technique, which is a stratified random procedure tha t provides an efficient way to sample 
variables from their distributions [92], the geometric blocks are developed. The block com­
position is chosen so tha t neither the influence of the other parameters nor the importances 
of the geometry are neglected. More details about geometric parameters, distributions, and 
structural-system configurations can be found in Tavares [155].
The models considered have three spans with reinforced concrete decks supported by four 
reinforced or prestressed concrete girders. The bridge pier bents are made of three circular 
columns and a transverse beam joining column tops. The elastomeric bearings -  the typical 
connection between superstructure and bents or abutments in as-built configurations -  
are replaced with natural-rubber seismic isolator devices in this study. All models are 
considered to have seat-type abutments, and shallow footing foundations for abutments 
and bents. Primary differences between the representative models for the MSC and MSSS 
classes are observed on geometrical parameters (length, width, and weight of typical spans), 
presence and size of gaps between decks, and presence of a pin connection between column 
and foudation. Gaps and an impact model between decks are considered for MSSS concrete 
bridges. The pin connection detail is considered in one of the bents for the MSC concrete 
bridges. Generic finite-element models are generated in OpenSees [101] for each bridge 
class. The generic FEM are parameterized to enable variation in geometric features (e.g., 
total length or deck width) and component modeling e.g., isolator stiffness or concrete 
strength) as is presented in Fig. 5.1.
The superstructure (deck and concrete girders) is modeled using elastic beam-column 
elements represented by a single element in the center of deck cross-section 5.1a. The
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(a) Bridge 3-D m odel
A, E. G3-D span
Elastic b eam -co lu m n  elem ent
u s
U4
6 dof per node












(c) N onlinear b eam -co lu m n  elem ent 
w ith fiber section
Concrete Steel
(d) Uniaxial m ate ria ls  in  fiber sections
Figure 5.1 Three-dimensional analytical model of MSC and MSSS concrete- 
girder bridges and beam-column elements.
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middle span is divided into 20 elements with lumped mass ; each of the other two spans 
are divided in 10 elements. Their mechanical properties include the cross-sectional area 
(A), Young’s modulus (E ), the shear modulus (G) and the moments of inertia around the 
three main directions (torsion J, Iy and Iz). In order to properly transfer forces in the 
transverse direction, rigid connections are considered at the abutments and bents 5.1b. 
The transverse beams and columns are modeled using nonlinear beam-column elements. 
These elements can be defined as forced-based elements with spread plasticity [112]. As 
can be seen in Fig. 5.1c, the element cross section is divided into several fibers. A stress- 
strain relationship is defined for each fiber element, thus precisely delineating the regions 
of confined and unconfined concrete as well as the longitudinal steel reinforcement layers. 
Each column is divided into five nonlinear elements along their length. Seven Gauss- 
Lobatto integration points are used within each finite element in the plastic-hinge regions.
Zero-length elements are used to represent the behavior of connections between superstruc­
ture and bents or abutments, foundation and impact elements and are presented in Fig. 5.2. 
Pounding between decks or deck-abutments are modeled using a bilinear element tha t ac­
counts for the energy dissipated during the contact, in series with a gap element [109]. 
The analytical properties of shallow foundations are obtained using frequency-independent 
spring-dashpot models ([37]). The soil-structure interaction effect is taken into account 
with six compliance springs and dampers (for the six degrees of freedom) tha t are un­
coupled from each other, according to the recommendations of CSA-S6-06 [26]. Lumped 
masses are applied in the center of the footing height. The behavior of the seat-type abut­
ments is also incorporated in the model through the use of translational and rotational 
springs based on linear elastic half-space theory and their stiffnesses are calculated based 
on the analytical model proposed by Wilson [165]. The analytical model accounts for the 
back-wall and back-fill stiffnesses and spread footing in the longitudinal direction, and the 
embankment and wing wall stiffnesses in the transverse direction. Further details about 
these modeling assumptions can be found in Suescun [153] and Tavares et al. [156].
5.2.2 Retrofit using natural-rubber seismic isolator devices
In recent decades, seismic isolation has been used in an effort to mitigate or eliminate the 
damage in structural elements and systems during severe earthquake shaking. The concept 
is quite simple and consists basically of introducing flexibility into the structural system, 
normally between the superstructure and substructure, thereby increasing the natural 
periods of vibration, thus, reducing significantly the seismic excitation. The most widely 
accepted concept of seismic isolation uses elastomeric bearings [79]. Since the majority of
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Figure 5.2 Bridge zero length elements.
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bridges in Quebec are supported on elastomeric bearings [157] with the function of trans­
mitting gravity loads, this flexibility can be easily obtained by designing such bearings as 
isolation devices [49]. The replacement of conventional elastomeric bearings by isolation 
devices leads to changes in dimensioning of the bearing and associated design details, such 
as the need for additional steel shims and the attachment between the structure and the 
isolator devices. Moreover, retrofit measures with focus on the superstructure, such as 
seismic isolation, are generally less expensive and easier to be applied compared to retro­
fits for columns or foundations [46]. The most commonly used elastomer in United States 
and Canada is natural rubber. This is because higher levels of shear strains can occur 
in isolation bearings during extreme seismic events and natural rubber performs better 
under these conditions than synthetic rubbers like neoprene [23]. Furthermore, neoprene 
is subject to more crystallization and thermal stiffening at higher temperatures than na­
tural rubber [150, 170]. This suggests that natural rubber is better for low-temperature 
applications than neoprene [138] and natural rubber is frequently required for bridges in 
cold climates like in Quebec.
In this study, the seismic isolation bearings are modeled using a bilinear element 5.2a 
following Naeim and Kelly’s [110] indications. They are designed for a target period of 2.0 s 
for both MSC and MSSS concrete bridges, shifting the first two natural periods of vibration 
of as-built models by a factor of at least 3, and 150% of shear deformation considering 
the maximum displacement imposed by the artificial ground-motion time history series 
presented below. A shear modulus of 0.75 MPa and damping of 7.5% are adopted based 
on the results of past studies on small-size specimens of 55 hard natural rubber [52, 57], 
commonly used in eastern Canada. Based on characterization test results of elastomeric 
seismic isolators [62], the ratio between elastic and post-elastic stiffness is adopted as 4.0 
and the yield deformation as 10% of the total height of elastomer.
5.3 Seismic response of isolated MSC and MSSS concrete 
bridges
Typical responses of MSC and MSSS concrete bridges retrofitted with natural rubber seis­
mic isolators are assessed using a suite of synthetic ground motions developed by Atkin­
son [13] for eastern Canada site class C in the NBCC [118]. The simulated ground-motion 
time histories (GMTH) are based on the stochastic method [16], using a seismological 
model of source, path, and site parameters. The artificial records are simulated for ma­
gnitudes 6.0 and 7.0, and two fault-distance ranges for each magnitude : M6 set 1 - 1 0
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to 15 km; M6 set 2 - 20 to 30 km; M7 set 1 - 15 to 25 km;  and M7 set 2 - 50 to 100 km. 
For analysis purposes in this study, four records of each set are chosen from the simulated 
GMTH, for a total of 16 motions. Response spectra for the ground motions used in this 
study as well as the mean and mean plus or minus one standard deviation response spectra 
are presented in Fig. 5.3.
Mean response spectrum 
—Mean ± a






Figure 5.3 Mean response spectrum and response spectra for ground motions 
used in this study.
To be able to compare the differences of component responses of MSC and MSSS concrete 
bridges, the same geometrical values are adopted for both bridge configurations and no 
pin connection detail between column and foundation is considered for MSC bridges. A 
three-span bridge with lengths of 20.7 m, 27.6 m, and 20.7m for a total length of 69.0 m 
and 0 0 skew angle are adopted. The deck width is 13.0 m and the bents are made of three 
circular columns 6.0 m in height by 1.14 m in diameter. These values correspond to the 
average values for geometrical parameter distributions of the bridge inventory [155]. The 
first two natural periods of vibration for the average configuration of as-built models are 
0.397s and 0.341s for MSC, and 0.448 s and 0.340 s for MSSS concrete bridges in lon­
gitudinal and transverse directions, respectively. In order to verify the impact of seismic 
isolation as a retrofit measure for Quebec bridges, the as-built and retrofitted configu­
rations of MSC and MSSS models are subjected to one ground motion of the M7-series 
set 1 (see Fig. 5.3), which corresponds to a fault distance of 14.3km with a peak ground 
acceleration of 1.06 g. The nonlinear responses of typical components are presented. The 
uncoupled responses of the bridge components are evaluated separately in the longitudi­
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To study the differences in column behavior, sectional analyses using WMNPhi [130] 
are performed. The concrete model adopted was parabolic with a  compressive concrete 
strength of 28.0 MPa and an ultimate compression strain of 0.005 according to the indica­
tions of Priestley et al. [135] for the analysis of existing bridges. Strain hardening behavior 
is adopted for the reinforcement with a yield stress of 437 MPa. The column is subjected 
to an axial compression load of 1250.0 kN. The moment-curvature relationship and the 
bilinear approximation adopted are presented in Fig. 5.4, including nominal flexural yield 
strength (My) and yield curvature (<py) values.
2700-,
My = 2480.0 kN.m 
ify = 0.00365 T a d / m
_ M 'y  = 2154.0 kN.m 
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Figure 5.4 Bilinear approximation of the moment-curvature relationship for 
the average bridge columns.
Using the values of yield curvature found in the sectional analysis, a comparison of column 
curvature demand for as-built and retrofitted models of MSSS concrete bridges is presented 
in Fig. 5.5 for the exterior columns of the bents. Clearly the use of seismic isolators 
considerably reduces the peak-curvature demands placed on columns in both directions. 
The peak-curvature-ductility demands dropped from =  3.92 to = 0.42, in the 
longitudinal direction, and from =  2.0 to =  0.19, in the transverse direction. The
column stiffnesses are different in the longitudinal and transverse directions, resulting 
in different values of peak curvature demands as observed in Fig. 5.5. The greater values 
observed for peak curvature demands in the longitudinal direction are due to lower column 
stiffness values that work in simple curvature in this direction. In the transverse direction, 
because of frame action, the columns work in double curvature, thus explaining the lower 
values observed. In the case of MSC bridges, the use of seismic isolators reduced the peak
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curvature ductility demands from /i ,^ =  2.38 to =  1.21 in the longitudinal direction, 
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Figure 5.5 Curvature ductility demand comparison for as-built and retrofitted 
MSSS concrete-bridge models.
5.3.2 Seismic isolators
In this study, the conventional elastomeric bearings usually found in Quebec bridges are 
replaced by natural-rubber seismic-isolator devices. The isolators are to be connected to 
the structure to allow motion of the superstructure without the risk of unseating or sliding 
out of supports. The seismic isolator responses for MSC and MSSS concrete bridges are 
presented in Fig. 5.6. In the MSC concrete bridges, the superstructure movements are 
restrained by back walls and wing walls in the longitudinal and transverse directions, and 
the deformation of isolator devices is in the order of 50.0 mm. In the case of MSSS bridges, 
the central deck is free to move in the transverse direction and the maximum deformation 
for the seismic isolators is on the order of 200 mm, corresponding to 150% shear deforma­
tion. Even at this level of deformation, the seismic isolator is assumed to remain functional 
without major damage or instability problems. In the longitudinal direction, the motion
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is restrained by impact between decks in the central portion of the bridge and back walls 
in the end decks. The seismic isolators are more flexible than conventional elastomeric 
bearings, which can result in greater deformation demands placed on back walls and wing 
walls for isolated bridges when compared to as-built bridges.
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Figure 5.6 Seismic isolator responses for MSC and MSSS concrete bridges in 
longitudinal and transverse directions.
5.3.3 Abutments
A comparison between abutment footing deformations of MSC bridges is presented in 
Fig. 5.7 and a comparison of wing wall deformations of abutments in MSC bridges is pre­
sented in Fig. 5.8, for as-built and isolated models. As can be seen, the general deformation 
demand placed on the abutment footings (force and deformation) is considerably reduced 
by the use of seismic isolators. The flexibility of the seismic isolation bearings is respon­
sible for the shift in the natural periods of vibration of the structure and, consequently, the 
reduction of forces introduced into the system. The same trend can be observed for MSC 
abutment footings. According to the level of typical capacity limits presented in Choi and 
Jeon [34] and Choi et al. [33] for the abutment foundation deformations, the foundations 
of MSC and MSSS concrete bridges are not expected to experience significant damage
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and the seismic isolation will help reduce the deformation demand placed on these bridge 
components even more.
In the case of wing and back walls, there is an increase in the deformations of these com­
ponents due to the flexibility introduced by the seismic isolator devices. Comparing the 
results of wing-wall responses, the deformation increased from 4.2 mm (considering a gap 
of 25.4 mm before wing wall mobilization) to 15.5 mm for as-built and isolated models, 
respectively. For the back walls, a smaller difference in deformation is observed, and peak 
values increased from 5.1mm to 8.0 mm. The same trend is observed for the deformation 
of wing and back walls of MSC bridges. The major difference is found in back-wall peak 
deformations th a t increased from 4.9 mm to 10.6 mm. For the wing walls, the same order 
of variation in the peak deformation was observed. Using the prescriptive values for com­
ponent capacities at damage levels presented in Tavares et al. [157], wing and back walls 
are expected to experience moderate damage (cracking and onset of spalling) after retro­
fit with seismic isolation. For as-built models, no significant damage is expected in these 
bridge components. For the design of new bridges using seismic isolation, AASHTO [3] 
and CSA-S6-06 [26] codes recommend minimum clearance values to avoid the increased 
deformation demand placed on wing and back walls.
5.4 General impact o f seismic isolation retrofitting in 
MSC and MSSS concrete bridges
A better understanding of the effect of retrofitting MSC and MSSS concrete bridges is 
obtained using composite results of peak responses for the suite of 16 ground motions pre­
sented in Fig. 5.3. The box plots of peak responses for MSC and MSSS concrete bridges 
are presented in Figs. 5.9 and 5.10, respectively, for as-built and retrofitted bridges using 
seismic isolators. The box plot is very helpful in displaying the information from compa­
rative experiments [64] and useful in examining two or more sets of data allowing an easy 
evaluation of the data [60] graphically. In these figures, the bottom and top of the box are 
the 25th and 75th percentile (lower and upper quartiles, respectively), the black horizontal 
center line indicates de 50th percentile or the median value of peak responses, while the 
whisker plots represent the minimum and maximum values of all data. In addition, the 
small circles represent the 5th and 95th percentile and the mean values of the data are 
plotted as an x .
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Figure 5.7 Abutment footing deformations of MSSS concrete bridges for as- 
built and retrofitted models.
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5.4.1 Multi-span continuous concrete girder bridges
As seen in Fig. 5.9, the curvature ductility demands placed on the columns of MSC concrete 
bridges are significantly reduced by the use of seismic isolators. Although the mean values 
and 75th percentile values for as-built bridges are in the acceptable ranges (i.e., the mean 
and 75th percentile values are smaller than 1.0), depending on the GMTH, the columns 
can yield and experience significant damage as demonstrated by the 95th percentiles and 
maximum data values, particularly in the longitudinal direction. The 95th percentiles for 
column ductility demand are reduced from =  1.63 to =  0.64 in the longitudinal 
direction, and from fj,^ =  1.12 to /j,v = 0.23 in the transverse direction. As discussed in 
previous sections, due to the higher flexibility of columns in longitudinal direction, the 
values of column ductility demand are not reduced as much in the longitudinal as in the 
transverse direction. In spite of this effect, it can be seen that, in general, seismic isolation 
is effective in reducing the level of curvature ductility demand on columns as demonstrated 
for the 95th percentile in Fig. 5.9.
For the abutment footings, the reduction in mean peak-deformation values is about 80% 
with the use of seismic isolation. Even though the abutment-footing deformations are not 
critical for the as-built configuration [157], the major contribution of seismic isolation is 
to stabilize the variation of the response due to the variability in GMTH. In the case 
of abutment walls, the use of seismic isolation increased the mean values by about 37% 
in the longitudinal and transverse directions. Considering a gap of 25.4 mm between the 
deck and walls, in general the back-wall deformation in the longitudinal direction at the 
95th percentile will be less than 5.0mm, i.e., 30.4mm — 25.4mm for as-built and isolated 
bridge models. At this level of deformation, the back walls will not experience signifi­
cant damage [157]. In the transverse direction, the wing-walls deformation increased from
2.5 mm to 7.0 mm (75th percentile) for the as-built and isolated models, respectively. At 
this level of deformation, the wing walls are expected to experience only minor cracking. 
Considering that there is a great variability on the GMTH signals, however, we can expect 
a deformation tha t reach values of about 15.0 mm (40.0 mm - gap) for the wing walls in 
the transverse direction (at the 95th percentile) in isolated models. Even if this level of 
deformation corresponds to moderate damage, it is expected th a t the bridge will continue 
to be operational even after an extreme seismic event, since moderate damage to  abutment 
wing walls do not typically affect bridge functionality.
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Figure 5.9 Box plot of peak responses for as-built and retrofitted MSC concrete 
bridge models. (AB =  as-built ; ISO = isolated with natural-rubber bearings)
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5.4.2 Multi-span simply supported concrete-girder bridges
Due to the presence of gaps and the pounding between decks that occurs for MSSS 
concrete, some differences in the general response of this class of structure is expected 
when compared to those of MSC concrete bridges. The mean peak values of curvature- 
ductility demand placed on columns are significantly reduced with the use of seismic 
isolators (Fig. 5.10). As can be seen from this figure, the curvature demand placed on the 
columns for as-built MSSS concrete bridges are excessive in both directions. On the other 
hand, the use of seismic isolators help reduce the maximum values of curvature-ductility 
demand from /j,v =  3.91 to = 0.42 in the longitudinal direction and from /i- =  2.1 to 
=  0.19 in the transverse direction. In this case, the columns will remain in the linear 
elastic range and no damage is expected. In the case of abutment-footing deformation, 
the uses of seismic isolation contribute to reducing the peak responses on the order of 
80 % in the longitudinal and transverse directions. From the level of deformation observed 
for the abutment footings of MSSS concrete bridges in as-built and retrofit conditions, 
no damage is expected in these components. As can be seen in Figure 5.10, the general 
peak-deformation response of the abutment walls increased due to the flexibility introdu­
ced by seismic isolator at the deck level. For the longitudinal direction, the mean value 
increased by nearly 54% (from 17.0 mm to 26.2 mm) and median peak values increased 
by nearly 40% (from 17.9 mm to 24.9 mm). Even considering the 95th percentile and the 
gap (25.4 mm), the final deformation in back walls is about 6.0 mm. They are expected to 
experience only slight damage with minor cracking and a little spalling. In the transverse 
direction, the increase in wing-wall deformation is greater. The mean value increased by 
nearly 87% (from 14.5mm to 27.1 mm ; i.e., 1.7mm of deformation in the wing wall) and 
the median peak value increased by nearly 110% (from 12.2mm to 26.5 mm) with the use 
of seismic isolators. This suggests that on average the wing-walls are not engaged in the 
as-built MSSS bridge but for the isolated bridge the gap is overcome and the wing-walls 
deform. Considering the 95th percentile, slight damage with minor cracking is expected 
in wing walls for as-built bridge models. In the case of isolated bridges, considering a 
deformation of about 15.0mm, (i.e., 40.2mm — 25.4 mm), moderate damage is expected. 
Once again, even for this level of deformation in wing walls, the MSSS concrete bridges 
are expected to remain operational after an extreme seismic event. In general, the use 
of seismic isolators reduces the column curvature ductility demand and footing abutment 
deformation demand for both bridge types. However, due to higher flexibility introduced 
by the use of seismic isolators, higher values of superstructure displacements are obser­
ved for isolated models. Thus, abutment deformation demands for the back walls and the
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Figure 5.10 Box plot of peak responses for as-built and retrofitted MSSS 
concrete bridge models. (AB =  as-built ; ISO =  isolated with natural-rubber 
bearings)
5.5 Screening study
When assessing vulnerability of a portfolio of bridges one needs to consider the variability 
of different parameters that have an influence on the structural response of the bridges. 
These parameter uncertainties may be attributed to changes in bridge geometry, e.g., span 
length and deck width, variations in materials properties that affects bridge components 
behavior, e.g., yield strength of concrete or steel and stiffness of elastomeric seismic isola­
tors or foundations, as well as ground motion. Generally, these uncertainties are accounted 
for during the generation of probabilistic seismic-demand models [65, 114], by sampling
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upon critical random variables in the development of bridge-ground motion pairs. Unders­
tanding the impact of parameter variations on structural response will help to identify 
which variations should be treated explicitly or neglected in the probabilistic seismic de­
mand analysis. Such understanding can be obtained through a  sensitivity study using 
design-of-experiments (DOE) principles. Tavares [155] identified and evaluated 12 para­
meters of interest for as-built bridges in Quebec. The replacement of elastomeric bearings 
by seismic isolators changes the bridge behavior and generates a new source of uncertainty 
that must be evaluated. Since there are multiple parameters to be considered, an analy­
sis of variance (ANOVA) using a two-level fractional factorial design was performed. The 
eight geometric configurations presented in Tables 5.1 and 5.2 that statistically represent 
the portfolio of MSC and MSSS concrete-girder bridges are considered as "blocks" in the 
experimental design, to avoid biasing the results from a single bridge geometry. Contrary 
to past studies [115, 123] that have considered only one configuration for the diameter 
of the pier columns, this study considered a variation depending on bridge geometry and 
mass. Columns diameters were defined to allow bridge weight to account for 10% of axial 
capacity of the columns, and the column diameter is further limited between 0.75 and
2.5 m to avoid unrealistic dimensions.
Tableau 5.3 Parameters considered in sensitivity studies for MSC and 
MSSS concrete-girder bridges.
Parameter Level Units
Bottom (-) Upper (+)
Concrete Strength 20.9 35.1 MPa
Steel Strength 403.7 522.9 MPa
Abutment Passive Initial Stiffness 50 150 %
Abutment Active Initial Stiffness 50 150 %
Foundation Rotational Stiffness 50 150 %
Foundation Translational Stiffness 50 150 %
Column-Foundation Connection rot. free (0) fix (1) -
Mass Variation 90 110 %
Damping 0.4 3.0 %
Abutment Gap (MSSS Bridges) 16.2 32.7 mm
Deck Gap (MSSS Bridges) 16.2 32.7 mm
Abutment Gap (MSC Bridges) 25.4 76.2 mm
Skew Angle 0 43 O
Isolator Effective Stiffness (MSSS Bridges) 435.0 1383.0 N/mm
Isolator Effective Stiffness (MSC Bridges) 583.4 1506.9 N/mm
The procedures defined in Wu and Hamada [167] and Montgomery [104] are used to define 
a fractional design with resolution IV , considering main effects only. Thus, the design is 
defined as a 2}^T7 with eight blocks, for a total of 32 runs, ensuring tha t the main factors
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are not influenced by two-factor interactions. The parameters evaluated and associated 
upper/bottom  levels are presented in Table 5.3. In this table, the associated parameter 
levels can assume qualitative (column-foundation connection detail) or quantitative va­
lues (e.g., concrete and steel strength). The variation in effective stiffness for the seismic 
isolators considers not only the changes due to geometric variables but also the changes 
in mechanical properties due to different effects, such as temperature and aging. In this 
study, only variations in structural damping are considered since the inherent damping 
for the seismic isolator devices were fixed around 7.5%, based on test results. The limit 
values of structural damping are fixed based on past studies [27, 44, 139] tha t reported 
measured structural damping for concrete bridges.
For the sensitivity-analysis purposes, four artificial ground motions from those presented 
in Figure 5.3 were used, with peak ground accelerations of 0.92, 0.38, 1.08 and 0.23 g with 
fault distances of 10.7, 21.5, 14.0 and 41.6km, respectively. To allow a reliable definition 
of significant parameters, four replicates of the 32 runs are applied; each replicate using 
one of the ground motion records, for a total of 128 runs per bridge class. To test the 
significance of each parameter evaluated, eight different responses of bridge components 
are monitored and are presented in Table 5.4. For each of component response, an ANOVA 
is conducted using a commercial statistical software package [151]. The hypothesis tests 
results are given in terms of a p — value, which indicates the evidence tha t the null 
hypothesis should be rejected and that the parameter is significant. The smaller the value 
of p —value, the greater the evidence tha t the null hypothesis should be rejected, and hence 
the parameter has a significant impact on the seismic response. In this study, a typical 
significance cutoff level of a = 0.05 is used, which means that all parameters that have 
a p — value smaller than 0.05 in the ANOVA tables are significant. Furthermore, these 
significant parameters should be evaluated with care, and a range of variation for their 
values should be considered to account for uncertainty in modeling parameters properties 
for the portfolio of bridges in the Quebec region.
A summary of the significant parameters for all component responses are presented in 
Table 5.5 for MSC concrete and in Table 5.6 for MSSS concrete girder bridges. To prepare 
this summary table, the ANOVA for the transformed component responses (y* = ln(y)) 
is used instead of the simple components response (y ). This transformation is done to sta­
bilize the variance of the component’s responses and to verify if all significant parameters 
are captured in the analysis. The geometric uncertainties are treated as macro variables 
and represented by statistical block effects. Padgett and DesRoches [120] demonstrated 
that uncertainty in ground motion and gross geometry are the most important sources
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Tableau 5.4 Parameters considered in sensitivity studies 
for MSC and MSSS concrete girder bridges.
Monitored response Notation
Column longitudinal displacement Col Disp-x
Column transverse displacement Col Disp-z
Abutment back-wall longitudinal deformation Abut Back-x
Abutment wing-wall transverse deformation Abut Wing-z
Abutment footing longitudinal deformation Abut Foot-x
Abutment footing transverse deformation Abut Foot-z
Seismic-isolator longitudinal deformation Isol. X
Seismic-isolator transverse deformation Isol. z
of uncertainty in developing fragility estimates for portfolios of bridges. The analyses de­
monstrate that variations in the geometry of MSC and MSSS isolated concrete bridges is 
indeed significant and only the results of other significant parameters are presented. The 
ANOVA summary brings an understanding about the influence of each parameter on the 
local or global behavior of each portfolio of bridges. Clearly, concrete and steel strength 
are important only to column displacements for the MSSS concrete bridges and can be 
considered as a local effect, i.e., in a component level only. On the other hand, the isolator 
effective stiffness, abutment passive and active initial stiffnesses, and abutment gap are 
important to both bridge classes for at least six of the eight components considered. This 
can be seen as an indicator of the most important parameters to be considered in modeling 
properties for these classes of bridges.
Considering the parameters that are important to at least three component responses si­
multaneously, we can find an indication of the most important parameters tha t affect the 
global response for these portfolios of bridges retrofitted using seismic isolation. For the 
MSC concrete bridges, in addition to the parameters considered above, structural dam­
ping, column-foundation connection, and skew angle are important variables in modeling 
parameter properties. In the case of the MSSS concrete bridges, structural damping and 
skew angle, in addition to the other parameters presented above, must be considered with 
care in a seismic assessment. For the parameters tha t are not classified as significant in the 
analysis, a fixed value can be adopted considering the ranges th a t are presented. This does 
not imply that the parameter is not important for other effects. Such is the case of gaps 
between the decks, which are very important for the effects of thermal variation but does 
not have a statistically significant affect on the seismic response of the components studied. 
The use of seismic isolators has changed the importance of some parameters when compa­
ring the as-built and isolated configurations. For example, mass variation was considered
to00
Tableau 5.5 ANOVA summary of significant parameters in screening study for MSC concrete bridges.
ANOVA SUMMARY - MSC Concrete Girder
Parameter Col Disp-x Col Disp-z Abut, back-x
Component 
Abut, wing-z Abut foot-x Abut foot-z Isol-x Isol-z
Concrete Strength 0.36 0.07 0.61 0.40 0.43 0.41 0.71 0.41
Steel Strength 0.10 0.44 0.62 0.80 0.93 0.87 0.64 0.80
Isol. Effect. Stiff. 0.02 < 0.01 0.94 0.60 < 0.01 < 0.01 < 0.01 0.01
Abut. Pass. Stiff. < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01
Abut. Active Stiff. < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01
Found. Rot. Stiff. 0.44 0.43 0.79 0.18 0.91 0.49 0.03 0.12
Found. Trans. Stiff. 0.10 0.21 0.44 0.28 0.37 0.23 0.31 0.11
Mass Var. 0.40 0.43 0.88 0.42 0.67 0.31 0.22 0.20
Struct. Damping < 0.01 < 0.01 0.08 0.48 0.27 0.28 < 0.01 0.15
Abutment Gap 0.88 0.92 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01
Col.-Found. Connec. < 0.01 < 0.01 0.48 0.99 0.39 0.73 < 0.01 0.30







Tableau 5.6 ANOVA summary of significant parameters in screening study for MSSS concrete bridges.
ANOVA SUMMARY - MSSS Concrete Girder
Parameter Col Disp-x Col Disp-z Abut, back-x
Component 
Abut, wing-z Abut foot-x Abut foot-z Isol-x Isol-z
Concrete Strength < 0.01 < 0.01 0.37 0.28 0.21 0.16 0.61 0.84
Steel Strength 0.03 0.03 0.85 0.43 0.63 0.26 0.68 0.25
Isol. Effect. Stiff. < 0.01 < 0.01 < 0.01 0.05 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01
Abut. Pass. Stiff. < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01
Abut. Active Stiff. < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01
Found. Rot. Stiff. 0.96 0.60 0.89 0.66 0.93 0.63 0.88 0.48
Found. Trans. Stiff. 0.11 0.15 0.70 < 0.01 0.97 0.01 0.90 0.71
Mass Vax. 0.03 0.03 0.11 0.68 0.28 0.87 0.46 0.29
Struct. Damping < 0.01 < 0.01 0.04 0.50 0.19 0.65 < 0.01 < 0.01
Abutment Gap 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 < 0.01 0.44
Deck Gap 0.59 0.58 0.09 0.90 0.11 0.77 0.22 0.80
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as a significant parameter for as-built MSC and MSSS concrete bridges ([155]), which is 
not the case for isolated bridges. In addition, structural damping was not considered as 
significant for as-built MSSS bridges and become a significant parameter in the case of 
isolated MSSS concrete bridges.
5.6 Conclusions
This paper presented a comparative seismic performance evaluation and screening study 
for retrofitted multi-span continuous and multi-span simply supported concrete bridges, 
which are typical in eastern Canada. In an effort to mitigate the inherent risk of these non- 
seismically designed bridges, conventional elastomeric bearings are replaced by natural 
seismic isolator devices, and the impact of retrofit on critical components responses is 
assessed. Each bridge class was represented by 3-D analytical models for as-built and 
retrofitted configurations subjected to a suite of artificial GMTHs representative of the 
2 % probability of exceedance in 50 years hazard level for eastern Canada.
The seismic-response analysis reveals that there was a great variability in the component 
response of the bridges due to the variation of frequency contents on GMTHs, and the 
choice of a representative suite in risk assessment is important. The average configuration 
used to model geometrical parameters and the frequency contents of GMTHs used are 
responsible for higher column-curvature ductility demands in the longitudinal and trans­
verse directions for the MSSS as-built models, which are normally expected to be the case 
for the MSC bridges due to larger inertial forces at the deck level. Despite this, there is a 
significant potential for column damage, e.g., spalling of concrete and subsequently failure 
of lap-splice located at the base of columns in both as-built bridge types. The use of seismic 
isolators is effective in significantly reducing the expected column damage in both bridge 
types. The complete 3-D nonlinear analysis demonstrated the importance of considering 
pier flexibility, mass distribution, and the variability of earthquake-frequency contents in 
the analysis of seismic-isolated bridges in eastern Canada. This holds true mainly in the 
longitudinal direction (more flexible), where the efficiency of seismic isolation can be re­
duced due to dynamic amplification effects in multi-column bridge piers with significant 
mass. The abutment-footing deformation demands do not appear to be significant in the 
as-built modes, and these components would not experience significant damage. The use 
of seismic isolators reduce the abutment-footing deformation demands even more, but the 
major contribution of seismic isolation, in addition to reducing demands placed on the 
columns, is the reduction of the variability of component responses in both bridge classes. 
This is not the case for the deformation demand placed on in abutments back and wing
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walls, which is increased due to the higher displacements in the superstructure inherent in 
isolated bridges. This raises the importance of clearance considerations for isolated bridges, 
mainly in transverse directions. Even for an extreme seismic event, however, slight damage 
to back walls and moderate damage to wing walls are expected for both bridge classes, 
thus preserving anticipated bridge functionality.
In addition to the sensitivity due to ground-motion contents and gross bridge geometry, 
the screening study reveals that the responses of seismically isolated MSC and MSSS 
components are sensitive to different modeling parameters ; the isolator effective stiffness, 
abutment passive and active initial stiffness, and abutment gaps appear to be the most 
important for both bridge classes. Considering the MSC bridges, component responses are 
sensitive to structural damping, column-foundation connection, and skew angle, in addition 
to the other parameters mentioned above. For the MSSS bridges, structural damping and 
skew angle have a significant effect on component responses, in addition to the above 
parameters, and should be carefully defined. The screening study for isolated bridges will 
help understand the impact of seismic isolation on modeling parameters for the MSC and 
MSSS concrete-bridge classes, and gives an indication of what parameters should be varied 
in future studies of seismic vulnerability for the portfolio of isolated concrete bridges in 
eastern Canada.
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CHAPITRE 6 
Propriétés des isolateurs sism iques
Cette étude se base sur l’analyse de la vulnérabilité sismique du réseau des ponts québécois 
en utilisant des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel comme mesure de réhabilitation. 
Un des objectifs du projet est de développer la connaissance sur les matériaux disponibles 
dans la région ainsi que de déterminer de façon expérimentale les états limites de ce type de 
matériau et d ’appareils d ’isolation. Plusieurs séries d’essais préliminaires ont été réalisées 
sur des petits échantillons de caoutchouc naturel pour la vérification de la variation des 
propriétés dans différentes conditions. Les variations de la rigidité horizontale (Kh), du 
module de cisaillement (G) et du taux d ’amortissement (£) ont été étudiées pour différentes 
valeurs de déformation en cisaillement (7 ), différentes fréquences de chargements ainsi que 
pour différents niveaux de charge axiale. L’autre objectif de l ’étude est la vérification 
du niveau d ’endommagement en fonction de la déformation en cisaillement des isolateurs 
sismiques. Le type et le niveau des dommages peuvent être utilisés de façon à établir 
des valeurs pour les états limites de capacité des isolateurs sismiques. La définition de 
ces valeurs est une donnée essentielle pour l’étude de vulnérabilité sismique du réseau 
des ponts du Québec en considérant l’isolation sismique comme mesure de réhabilitation. 
Des échantillons avec différents paramètres géométriques comme les dimensions, le facteur 
de forme et l’élancement ont été considérés. Des essais de caractérisation des propriétés 
dynamiques ont été réalisés sur ces échantillons et les résultats obtenus ont été utilisés pour 
la détermination de la variabilité des propriétés due à différents phénomènes. Finalement, 
des essais de déchirure en cisaillement et de stabilité ont été réalisés sur différents spécimens 
pour la détermination de la capacité ultime des isolateurs sismiques. Les résultats de tous 
les essais ainsi que le type et le niveau de dommages observés lors des essais expérimentaux 
sont présentés dans ce chapitre.
6.1 Essais préliminaires sur des échantillons à échelle 
réduite
Des échantillons à échelle réduite ont été utilisés pour vérifier les variations de propriétés 
dues aux paramètres de dimensions et aux variations de pression et de fréquence de char­
gement. Ces essais constituaient des essais préliminaires pour la vérification de la variation
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des propriétés du caoutchouc due à différents phénomènes dont les résultats seront présen­
tés dans les sections subséquentes. Pour la caractérisation des propriétés des échantillons 
à échelle réduite, on a utilisé un montage existant au laboratoire de structures de l’Univer­
sité de Sherbrooke présenté à la figure 6.1. Ce montage a été conçu pour la caractérisation 
des propriétés d’un caoutchouc naturel fibré non frété qui a été utilisé dans les travaux 
de Gauron [52] et Girard [57]. Comme on peut le constater, le système est composé de 
deux vérins, l ’un pour l’application de la charge axiale et l ’autre pour l’application du 
cisaillement à l’échantillon. Les deux vérins sont similaires et leurs caractéristiques sont 
les suivantes :
- Plage de fréquence de 0 à 15,0 Hz ;
- Déplacement maximal de 254 mm ;
- Capacité de charge de 100,0 kN .
(a)vue en perspective (b)vue latérale
Figure 6.1 Montage expérimental pour l’essai des échantillons à échelle réduite.
Les échantillons réduits utilisés dans l’étude proviennent de Produits Hévéa inc., manufac­
turier de produits en caoutchouc naturel situé à Richmond (Qc). É tant donné les exigences 
du code canadien CSA-S6-06 par rapport à la dureté (Shore A) du matériau, on a choisi 
d ’utiliser un caoutchouc naturel avec une dureté de 55 duro, ce qui est considéré comme 
standard dans les applications pour les ouvrages d’art en génie civil au Canada. Les échan­
tillons réduits avaient des dimensions de 80,0 mm x 80,0 mm et de 100,0 mm x 100,0 mm
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avec des épaisseurs totales de caoutchouc de 35,0 mm et de 40,0 mm. Dans le cas des isola­
teurs sismiques, les systèmes sont obligatoirement frétés pour augmenter la rigidité axiale 
tout en gardant la flexibilité en cisaillement. Pour les éléments avec une hauteur totale 
de caoutchouc de 35,0 mm, 7 couches de caoutchouc de 5,0 mm alternés avec des plaques 
d ’acier de renforcement ont été adoptés. Dans le cas de l’échantillon avec une hauteur 
totale de 40,0 mm de caoutchouc, seulement 4 couches de 10,0 mm ont été considérées. 
Étant donné la définition du facteur de forme S,  on constate que, pour deux échantillons 
de même surface, plus la couche de caoutchouc est épaisse, plus petit sera son facteur de 
forme. Le facteur de forme a un impact direct sur la stabilité de l’appareil à de grandes 
déformations 7 , et c’est pour cela que dans le cas des isolateurs sismiques, la valeur du 
facteur de forme est habituellement aux alentours de 10. Pour faciliter l’application de 
la charge horizontale, deux échantillons ont été soudés ensemble, comme illustré à la fi­
gure 6.2. Cette configuration a permis l’application du cisaillement à partir du centre des 
deux échantillons.
Figure 6.2 Schéma des échantillons à taille réduite.
Pour mesurer les déformations verticales et la force axiale, les données du LVDT interne 
et de la cellule de charge du vérin ont été utilisées. En ce qui concerne le vérin horizontal, 
la force a été mesurée à partir de la cellule de charge du vérin et les déplacements ont 
été mesurés en utilisant un potentiomètre externe, comme illustré à la figure 6.3. De plus, 
pour la vérification de la température au cœur de l’échantillon, deux thermocouples ont été 
insérés dans la partie centrale de chaque échantillon. En raison des limitations du montage, 
seulement trois configurations d’échantillons ont été testées. Des systèmes avec facteurs 
de forme de 2,0, 4,0 et 5,0, dont les détails des dimensions sont présentés au tableau 6.1. 
Ces échantillons ont été dimensionnés pour une charge de service de 5,0 MPa.
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El 80,0 7 5,0 35,0 4,0
E2 80,0 4 10,0 40,0 2,0
E3 100,0 7 5,0 35,0 5,0
(a)Vue générale du montage (b) Détaille de l’échantillon E3
Figure 6.3 Détails du montage pour les échantillons à échelle réduite.
6.1.1 Variation de la déformation en cisaillement 7
Les essais avec variation de la déformation en cisaillement 7 ont été effectués pour l’ob­
tention de la rigidité en cisaillement ou horizontale K^, du module de cisaillement G et 
de l’amortissement £ de chaque échantillon dans une plage de déformation donnée. Étant 
donné que les essais ont été réalisés sur deux échantillons soudés en parallèle, les valeurs 
présentées sont la moyenne des résultats pour ces deux échantillons. Dans le protocole 
de base pour les essais en cisaillement, tous les échantillons ont été soumis à 15 cycles 
de chargement à une pression de 5,0 MPa et des déformations variant de 5 % à 150 % de 
la hauteur totale de caoutchouc. Dans cette série d ’essais, la fréquence d ’excitation a été 
constante et égale à 0,5 Hz, valeur souvent adoptée pour la fréquence propre des structures 
isolées. Les résultats de l’échantillon E2 ont été écartés à cause d ’un problème de géomé­
trie du spécimen (plaques de renforcement non parallèles). L’échec dans cet essai montre 
que, pour les isolateurs sismiques, le parallélisme des plaques internes doit être respecté 
de façon à ce que le système soit capable de travailler correctement. Les valeurs de Kft, 
G et £ des échantillons E l et E3 sont présentés au tableau 6.2. La figure 6.4 compare les 
valeurs de module de cisaillement pour les deux échantillons.
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Tableau 6.2 Résultats à différentes déformations en cisaillement pour les échan­
tillons réduits de la série prélimianaire d ’essais.
Rigidité, K h (kN/mm)
7 (%) 5 10 15 20 25 50 75 100 125 150
El 0,31 0,25 0,23 0,21 0,19 0,15 0,14 0,14 0,13 0,13
E3 0,60 0,51 0,43 0,39 0,36 0,28 0,25 0,23 0,23 0,23
Module de cisaillement, G (MPa)
7 (%) 5 10 15 20 25 50 75 100 125 150
El 1,63 1,34 1,19 1,09 1,01 0,82 0,75 0,73 0,70 0,68
E3 2,11 1,80 1,50 1,35 1,25 0,95 0,88 0,80 0,81 0,81
Amortissement, a % )
7 (%) 5 10 15 20 25 50 75 100 125 150
El 12,2 11,8 11,6 11,4 11,2 11,0 10,0 9,3 9,1 9,1
E3 10,6 10,4 10,2 10,1 10,0 9,1 8,1 7,4 6,6 6,1
2.2
fréquence =  0.5Hz 





Figure 6.4 Comparaison du module de cisaillement pour les échantillons E l et 
E3.
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Concernant la rigidité, il était attendu que les résultats de l’échantillon E3 soient plus 
élevés que ceux de l’échantillon E l. Cela est une conséquence directe de la définition de la 
rigidité en cisaillement présenté au chapitre 2, qui démontre que pour deux échantillons 
avec la même hauteur totale de caoutchouc, celui qui a les plus grandes dimensions en le 
plan sera le plus rigide.
On peut vérifier qu’il y a une différence de module de cisaillement pour les deux échan­
tillons étudiés. L’échantillon E l, le moins rigide axialement et avec le plus petit facteur 
de forme, présente des valeurs du module de cisaillement plus faible que l’échantillon E3. 
Selon Constantinou et al. [39], pour des éléments avec un facteur de forme plus grand 
que 4,0, les effets de la flexion peuvent être négligeables. Dans le cas des petits échan­
tillons étudiés, le fait de travailler avec différentes dimensions et facteurs d’élancement, 
et dans la limite inférieure des facteurs de forme pour l’échantillon El, peut expliquer les 
différences trouvées. La différence est plus accentuée à de faibles déformations en cisaille­
ment. Pour de grandes déformations en cisaillement (7 > 50,0%), cette différence diminue 
considérablement en se situant dans la plage de 13,5%.
Dans le cas de l’amortissement, on constate que l’élément ayant la plus faible valeur de 
rigidité axiale a le plus grand taux d’amortissement. Comme dans le cas du module de 
cisaillement, cette différence peut être expliquée par la flexion qui affecte le comportement 
de l’échantillon le moins rigide axialement. En outre, les valeurs d’amortissement trou­
vées pour les deux échantillons sont proches des valeurs habituellement rencontrées dans 
la littérature pour du caoutchouc naturel, variant de 5,0% à 10,0% de l’amortissement 
critique. On remarque que les propriétés des échantillons dépendent fortement de la dé­
formation appliquée. C’est pour cette raison que les codes de dimensionnement imposent 
que les propriétés des isolateurs sismiques soient déterminées pour des déformations équi­
valentes au déplacement maximal de la structure. On constate qu’une augmentation de 
la déformation engendre une diminution de la rigidité, du module de cisaillement et de 
l’amortissement. La figure 6.5 présente les courbes d ’hystérésis de l’échantillon E3 sont 
pour différentes déformations.
Les résultats présentés précédemment correspondent aux propriétés vierges du matériau, 
c’est-à-dire, sans déformation antérieure du matériau en cisaillement. À partir des résul­
tats du tableau 6.2 et de la figure 6.5, on peut constater que le caoutchouc a une rigidité 
plus élevée pour les faibles déformations (7 < 25,0%). Dans la plage de 25,0% à 100% 
de déformation, il y a une diminution de la rigidité. Après 100% de déformation, il y a 
stabilisation avec une tendance d ’augmentation de la rigidité. Le phénomène de raidisse­
ment observé pour les grandes déformations en cisaillement est appelé cristallisation en
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Figure 6.5 Courbes d ’hystérésis à différentes déformations pour l’échantillon 
E3.
déformation. Souvent la cristallisation en déformation se produit pour des déformations 
plus grandes que 150% (Naeim et Kelly [110] ; FIB [49]). Dans le cas présent, on observe 
que la cristallisation en déformation débute un peu avant les valeurs données dans la litté­
rature (7 =  100 %). Cette différence peut être expliquée par les différents adjuvants utilisés 
lors du mélange de chaque caoutchouc. Cela renforce aussi l ’importance de connaître les 
propriétés et les particularités du matériau disponible, le type de mélange utilisé ayant un 
impact certain sur les propriétés finales des isolateurs qui seront utilisés.
6.1.2 Variation des propriétés due au scragging et récupération 
des propriétés
Une variation ou perte des propriétés vierges du caoutchouc est rapportée dans la litté­
rature sous le nom de scragging. Quand le caoutchouc est testé pour la première fois à 
un certain niveau de déformation, ses propriétés vierges (unscragged) présentent des va­
leurs différentes que lors de la répétition des essais au même niveau de déformation, dont 
les propriétés sont appelées à ce moment scragged. Ce phénomène est souvent attribué à 
un réarrangement des macromolécules qui composent le caoutchouc dû à la rupture des 
liaisons qui ont été créées au moment de la vulcanisation. Selon Constantinou et al. [38], 
après une période de repos le caoutchouc a tendance à récupérer ses propriétés vierges, 
cet effet étant plus prononcé pour les caoutchoucs à grand taux d’amortissement.
140 CHAPITRE 6. PROPRIÉTÉS DES ISOLATEURS SISMIQUES
Dans cette section, la perte de propriétés vierges et la vérification de la récupération des 
propriétés après une période de repos seront présentées. L’échantillon E3 a été soumis 
aux mêmes cycles de déformation en cisaillement qui ont été présentés dans la section 
précédente, mais à différents intervalles de temps. La première répétition a été exécutée 
tout de suite après la fin des essais de cisaillement pour vérifier la perte des propriétés 
vierges. Les autres séries d ’essais ont été répétées après des temps de repos de 24 h, 48 h 
et une semaine, respectivement. Les résultats des variations des propriétés viscoélastiques 
du caoutchouc sont présentés à la figure 6.6 pour les différents temps de repos.
2.2
fréquence =  0.5Hz 
pression =  5.0MPa2.0
1.6
S  1.2 
O  1.0
0.6 - • -V ie rg e  
R épétition  
- • -A p rè s  24h 
-« -A p rè s  48h
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Figure 6.6 Effets du scragging et récupération des propriétés pour l’échantillon 
E3.
À partir des résultats présentés à la figure 6.6, on constate qu’il existe effectivement une 
différence entre les propriétés vierges (unscragged) et non vierges (scragged). On vérifie une 
diminution de la valeur du module de cisaillement, plus accentuée pour de faibles valeurs de 
déformation et disparaissant pour les déformations plus grandes que 100 %. En comparant
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les courbes de la première répétition à celles après un temps de repos, on constate qu’il 
existe une tendance de récupération des propriétés pour de faibles valeurs de déformation 
en cisaillement, mais qu’après 20% de déformation cet effet est négligeable. Pour la plage 
utile de déformations pour les isolateurs sismiques (7 > 100%), on observe des variations 
des propriétés de 11% ou moins. En moyenne, on peut considérer une diminution de 8,0% 
du module de cisaillement dû au scragging pour les déformations plus grande que 100%.
Pour l’amortissement, on vérifie une tendance inverse par rapport au module de cisaille­
ment. Les valeurs d ’amortissement présentent une augmentation quand on compare les 
propriétés unscragged et scragged. À nouveau, la tendance de récupération des propriétés 
peut être négligée pour des déformations en cisaillement plus grandes que 20 %. De plus, 
une variation moyenne autour de 9,5% peut être considérée pour les déformations plus 
grandes que 100%.
6.1.3 Variation de la fréquence
L’influence de la fréquence d ’excitation sur les propriétés mécaniques du caoutchouc a été 
étudiée par une série d ’essais à différentes déformations. Dans la littérature, les résultats 
montrent que la fréquence a très peu ou pas d’influence sur les propriétés des isolateurs 
sismiques dans la plage de fréquence souvent utilisée en génie civil. Ces essais ont donc 
été réalisés seulement pour la vérification du comportement du matériau utilisé. L’essai a 
consisté en l’application de déformations en cisaillement de 10%, 50% et 100%, pour des 
fréquences de 0,1 Hz et 0,5 Hz. La charge verticale était toujours de 5,0 MPa, comme dans 
le cas des essais précédents. On a utilisé l’échantillon E3 pour cette série d ’essais et les 
résultats du module de cisaillement et de l’amortissement sont présentés à la figure 6.7. 
Les courbes d’hystérésis de l’essai en fréquence sont données à la figure 6.8.
On constate que la fréquence a peu d’influence sur les propriétés viscoélastiques du ca­
outchouc. La variation maximale entre les résultats pour les deux fréquences appliqués 
se situe entre 2,5 % et 5,0%, ce qui peut être considéré comme négligeable dans la plage 
des fréquences auxquelles les structures isolées seront soumises. Dans le cas du module de 
cisaillement, les plus grandes variations ont été mesurées à de faibles déformations tan­
dis que pour l’amortissement les plus grandes différences ont été mesurées pour les plus 
grandes déformations.
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Figure 6.7 Variation du module de cisaillement et du taux d’amortissement 
avec la fréquence.
6.1.4 Variation de la pression
Une autre étude a été ménée pour vérifier la variation des propriétés mécaniques du ca­
outchouc selon la pression appliquée. Cette série d ’essais a été réalisée sur l’échantillon 
E3 pour des pressions égales à 0,0, 5,0 et 7,5 MPa et à des taux de déformation 7 égaux 
à 50% et 100%. La pression maximale a été limitée à 7,5 MPa de façon à ne pas en­
dommager l’échantillon. Les résultats sur la variation du module de cisaillement et du 
taux d’amortissement sont donnés à la figure 6.9. On peut y constater l’influence de la 
pression sur les propriétés viscoélastiques du caoutchouc. Lorsque la pression augmente, 
le module de cisaillement chute d ’environ 10% de 0,0 à 5,0MPa et de 13% entre 0,0 et
7,5 MPa. Pour une variation de pression entre 5,0 et 7,5 MPa, la variation des propriétés
7 (%)
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Figure 6.8 Courbes d ’hystérésis pour les essais avec variation de la fréquence 
d ’excitation.
est plus légère, de l’ordre de 3,5%. Dans le cas de l’amortissement, une tendance contraire 
à celle du module de cisaillement a été vérifiée, soit une augmentation de l’amortissement 
avec l’augmentation de la pression. Cette augmentation est de l’ordre de 23 % et de 40 % 
quand on passe de 0,0 à 5,0 et 7,5 MPa respectivement. Cette variation est plus petite 
quand la pression augmente de 5,0 à 7,5 MPa, de l’ordre de 14,0%. Cette influence de la 
charge verticale montre à quel point il est important de bien définir la charge de service 
de l’isolateur.
6.1.5 Essais de stabilité
Des essais ont été réalisés sur l’échantillon E l pour la vérification du critère de stabilité 
proposé dans les études de Nagarajaiah et Ferrell [111] et de Buckle et al. [22], L’échantillon 
E l a été chargé verticalement à 15 kN et déformé à 25%, 50%, 75%, 100%, 125% et 
150%. Une fois l’échantillon déformé en cisaillement, la charge axiale a été augmentée 
jusqu’à 85 kN. La charge axiale a été limitée à cette valeur pour des raisons de capacité 
de charge du vérin vertical. Les charges axiale et horizontale ont été enregistrées et la 
variation de la force horizontale avec l’augmentation de la charge axiale est présentée à 
la figure 6.10. Ce type d’essai est connu dans la littérature sous le nom de méthode à 
déplacement constant (MDC). La charge critique des échantillons peut être déterminée 
de façon indirecte à partir des courbes de force axiale en fonction de la force horizontale. 
On vérifie que la force horizontale tend vers zéro en fonction du niveau de charge axiale
Variation de fréquence
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Figure 6.9 Résultats du module de cisaillement et du taux  d’amortissement 
avec la variation de la pression.
appliquée, et quand elle devient nulle, on dit que la charge axiale correspond à la charge 
critique pour un système retenu [22], comme c’est le cas pour les échantillons de ces essais. 
À la figure 6.10, on vérifie une diminution de la force de rappel avec l’augmentation de la 
charge verticale. De plus, la diminution de la force de rappel est plus prononcée quand on 
augmente la déformation initiale en cisaillement. Malheureusement, en raison des limites 
du montage, il n ’a pas été possible d ’annuler la force de rappel pour les déformations 
imposées. Les résultats de ces essais ne sont donc pas tout à fait utilisables aux fins de 
l’étude, mais ils serviront comme approche pour le développement du protocole d ’essai 
pour la réalisation des essais de stabilité sur les échantillons à échelle réelle.
Une seconde approche a été utilisée pour essayer de trouver la charge critique de l’échan­
tillon. Dans un premier temps, une charge axiale a été appliquée et maintenue constante
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Figure 6.10 Variation de la force de rappel en fonction du niveau de charge 
axiale et de la déformation en cisaillement.
à un déplacement horizontal nul. Ensuite, un déplacement horizontal a été imposé jusqu’à 
une valeur équivalant à 150% de déformation en cisaillement. Les valeurs de force et de 
déplacement horizontaux et les valeurs de force verticale ont été enregistrées. Cette façon 
de déterminer la charge critique des isolateurs sismiques est connue sous le nom de mé­
thode directe. L’inconvénient de cette méthode par rapport à la méthode de déplacement 
constante est que dépendamment du niveau de charge axiale appliqué sur l’échantillon, 
un fort endommagement ou même la ruine du spécimen peuvent intervenir, ne fournissant 
donc qu’un unique point d’instabilité. Les résultats de cette série d’essais sont présentés 
à la figure 6.11 pour des niveaux de charge axiale variant de 0,0 à 75,0 kN. En raison 
d ’un problème au niveau de l’attache de l’échantillon dans le montage, les déformations 
en cisaillement ont été limitées à 150%.
On peut constater que la force de rappel dépend du niveau de charge axiale appliquée. 
Cette dépendance est plus prononcée en augmentant la valeur de la charge axiale, comme 
on peut vérifier facilement sur les courbes de la figure 6.11. On observe aussi un raidis­
sement du caoutchouc pour de grandes déformations en cisaillement. On s ’attend à ce 
que, pour un niveau de charge axiale donnée et si l’échantillon se trouve proche de son 
point d ’instabilité, la pente de la courbe force de rappel - déplacement devienne nulle 
puis change de signe pour devenir négative. La déformation en cisaillement correspondant 
au changement de pente est considérée comme la déformation critique pour le niveau de 
charge axiale appliqué. Pour l’échantillon E l, on constate que pour les niveaux de défor-
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Figure 6.11 Variation de la force de rappel en fonction du déplacement hori­
zontal et de la charge axiale.
mation imposée, il n ’y a pas eu de signe d’instabilité, même lors de l’application d ’une 
pression de 11,72 MPa (75,0 kN), qui est plus de deux fois la valeur de la pression de service 
de l’échantillon (5,0MPa).
6.2 Essais finaux
Les essais préliminaires réalisés sur les échantillons à échelle réduite ont servi de base pour 
la compréhension du comportement du caoutchouc à différentes déformations et à différents 
niveaux de charge axiale. La variabilité des propriétés observée montre l’importance de 
considérer une incertitude sur les propriétés du caoutchouc lors du développement des 
courbes de fragilité. Suite aux essais préliminaires, une nouvelle série d ’échantillons a 
été commandée auprès de Produits Hévéa Inc. Cette série compte dix échantillons de 
différentes tailles et épaisseurs de caoutchouc, couvrant une plage de facteurs de forme S  
variant de 2,5 à 12,5. Les échantillons testés sont de forme carrée avec des dimensions en 
plan de 100 mm x 100 mm à 450 mm x 450 mm et de hauteur totale de caoutchouc variant de 
32 mm à 180 mm. La géométrie des dix échantillons étudiés est présentée au tableau 6.3. 
Le caoutchouc utilisé est a une dureté Shore A de 55 Duro. Des résultats d ’essais de 
traction uniaxiale ont été fournis par le fabricant et donnent une élongation à la rupture du 
caoutchouc naturel utilisé de 567 % et une contrainte ultime auit de 22,3 MPa. Le module de 
compressibilité du matériau n’a pas été déterminé et la valeur souvent recommandée dans
6.2. ESSAIS FINAUX 147
la littérature de 2000 MPa a été adoptée. L’acier utilisé dans la confection des plaques 
externes et de renforcement est de grade 300W avec une limite élastique nominale de 
300 MPa.
Le montage expérimental utilisé lors des essais préliminaires a été utilisé pour la réalisation 
des essais sur les échantillons de la série C. La configuration des échantillons de la série 
C est du type sandwich formé par deux échantillons soudés en parallèle, comme présentée 
précédemment. Pour la réalisation d’essais à de grandes déformations en cisaillement, les 
plaques externes ont été adaptées pour permettre un ancrage par boulons au montage 
expérimental (les échantillons de la série E étaient ancrés par leurs plaques externes prises 
en étau par des mâchoires). Le détail de la configuration des échantillons du type C est 
présenté à la figure 6.12.
Figure 6.12 Détail de l’attache des échantillons de la série C.
Les essais de caractérisation des propriétés mécaniques et de détermination de la charge 
critique pour les échantillons à échelle réelle (séries A et B) ont été réalisés sur un montage 
de grande envergure conçu pour tester des spécimens carrés conventionnels (un échantillon 
à la fois) de dimensions planes variant de 250 mm à 500 mm de côté. La force horizontale 
maximale disponible est de ±500 kN pour des déplacements horizontaux de ±250 mm 
à 0,1 Hz pour un chargement harmonique ou de 500 mm pour des essais quasi statiques 
unidirectionnels. La force axiale est appliquée par une presse MTS de capacité de 11400 kN. 
Les détails du montage expérimental pour les essais des échantillons de grande taille sont 
présentés à la figure 6.13. La force horizontale est mesurée par une cellule de charge et le 
déplacement est mesuré par deux potentiomètres de 20 pouces installés du côté opposé au 
vérin horizontal (fig. 6.13a). La charge axiale est calculée le contrôleur MTS en fonction de 
la pression d ’huile mesurée du vérin de la presse. Le déplacement vertical est mesuré par 
quatre potentiomètres de cinq pouces installés aux quatre coins de l’échantillon (fig. 6.13b).
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Al 450 18,0 10 3,0 9 180,0 6,25 0,40
A2 450 13,5 13 3,0 12 175,5 8,33 0,39
A3 450 11,0 15 3,0 14 165,0 10,20 0,37
A4 450 9,0 20 3,0 19 180,0 12,50 0,40
B1 300 12,0 15 3,0 14 180,0 6,25 0,60
B2 300 9,0 20 3,0 19 180,0 8,33 0,60
B3 300 6,0 30 3,0 29 180,0 12,50 0,60
Cl 100 9,0 4 1,6 3 36,0 2,80 0,36
C2 100 6,0 6 1,6 5 36,0 4,20 0,36
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Figure 6.13 Détails du montage expérimental pour l’essai d ’échantillons à 
échelle réelle.
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6.2.1 Programme expérimental
Le programme expérimental effectué compte quatre types d ’essais. La première série d ’es­
sais est une série de caractérisation des propriétés dynamiques du caoutchouc. Cette série 
consiste à soumettre l’échantillon à 8 cycles sinusoïdaux de déplacement latéral à une 
charge axiale constante et pour des déformations en cisaillement variant de 5 % à 150 % de 
la hauteur totale de caoutchouc. La fréquence de cycles sinusoïdaux appliqués est de 0,1 Hz 
pour les échantillons des séries A et B et de 0,5 Hz pour les échantillons de la série C. Cette 
différence sur la fréquence de chargement est due à la capacité des servovalves du montage 
pour les essai des échantillons des séries A et B. Pour les échantillons de la série C, le 
déplacement latéral maximal appliqué correspond à 150 % de déformation en cisaillement. 
Dans le cas des échantillons des séries A et B, le déplacement latéral maximal appliqué a 
été limité à 130% de déformation en cisaillement en raison de la capacité dynamique de 
déplacement latéral du vérin horizontal. Tous les échantillons ont été soumis à une série 
d’essais dynamique initiale à chargement axial nul de façon à enlever l’effet du scragging 
sur les propriétés du matériau. Après cette série de conditionnement, la série d ’essais dy­
namiques a été conduite de façon à déterminer les propriétés mécaniques ainsi que pour 
déterminer la variabilité des propriétés des différents échantillons. Cinq niveaux de charge 
axiale ont été appliqués sur les échantillons. Pour les échantillons des séries A et B les 
niveaux de charge axiale appliqués correspondaient à des pressions de service de OMPa, 
2,5 MPa, 5,0MPa, 7,5 MPA et 10,0 MPa, respectivement. Dans le cas des échantillons de la 
série C, la pression maximale appliquée sur les échantillons a été de 9,0 MPa en raison de la 
capacité de 100 kN de charge axiale du vérin vertical. Après chaque série de caractérisation 
des propriétés dynamiques, un essai de déformation en cisaillement quasi-statique a été 
réalisé, perm ettant d ’obtenir la rigidité statique de l’échantillon. Pour cela, quatre rampes 
de chargement en cisaillement ont été appliquées à une amplitude de ± 100% de déforma­
tion et pour le même niveau de charge axiale que les essais dynamiques. Un exemple de 
la série d ’essais de caractérisation des propriétés à charge axiale constante est présenté au 
tableau 6.4. Plus des détails sur le protocole d’essais et des résultats expérimentaux sur 
les échantillons à échelle réduite peuvent être trouvés dans Saidou [140].
Pour l’obtention des états limites de capacité axiale des isolateurs sismiques en fonction 
de la déformation en cisaillement, des essais de déchirure en cisaillement et de stabilité 
ont été réalisés. L’essai de déchirure en cisaillement a été réalisé sur les échantillons de la 
série C et consiste en l’application d ’une charge axiale correspondant à une pression de 
service de 5,0 MPa et en l’application d ’un déplacement latéral en rampe à une vitesse de 
0,02 m m /s jusqu’à la rupture en cisaillement de l’échantillon. L’essai de stabilité consiste
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Tableau 6.4 Exemple d ’une série d ’essais de caractérisation des 
propriétés pour une charge axiale donnée pour les échantillons de 
type C.






1 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 5
2 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 10
3 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 15
4 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 20
5 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 25
6 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 50
7 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 ' 8 75
8 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 100
9 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 125
10 Cisail-D sinusoidal 0 0,5 8 150
11 Cisail-S rampe 0 0,01 2 100
en l’application d’un déplacement latéral constant, testé par incréments de 0,1 x B  jusqu’à 
la valeur de la largeur B  de l’échantillon, et en l’application simultanée d ’un chargement 
axial croissant en rampe. L’échantillon est ainsi d ’abord déformé à un déplacement latéral 
u et, pour chaque valeur de déplacement latéral, la charge axiale a été augmentée à une 
vitesse de 0,02 mm/s jusqu’à l’annulation de la force horizontale de rappel de l’échantillon. 
La procédure utilisée pour ces essais de stabilité est identique à celle présentée à la sec­
tion 6.1.5 ayant mené aux résultats de la figure 6.10. La charge critique de l’échantillon 
à différents niveaux de déplacement latéral est alors déterminée de façon indirecte à par­
tir des résultats des courbes donnant la charge axiale en fonction de la force horizontale 
en utilisant la méthode des trajectoires d ’équilibre (equilibrium paths) proposé par Na- 
garajaiah et Ferrell [111]. Les détails de la méthode d’obtention de la charge critique en 
utilisant les trajectoires d’équilibre seront présentés plus loin dans le chapitre.
6.2.2 Variabilité des propriétés
Pour le développement des courbes de fragilité pour les ponts typiques du Québec en utili­
sant l’isolation sismique comme méthode de réhabilitation, il est essentiel de comprendre le 
comportement des isolateurs sismiques à différents niveaux de déformation en cisaillement 
ainsi que la variation des propriétés due à différents phénomènes. En outre, les résultats 
des analyses ANOVA présentées dans les chapitres précédents démontrent que la variation 
de la rigidité des isolateurs a un impact sur la réponse de composantes essentielles du pont, 
ce qui conditionne la fragilité de chaque composante et du système complet. De plus, la
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variabilité de l’amplitude du déplacement imposé par les différents tremblements de terre 
probables, les effets de la variation de la charge axiale et la variation des propriétés dues à 
la variation de température doivent être considérés lors des analyses de vulnérabilité pour 
les ponts du Québec. Ainsi, les résultats expérimentaux sur le module de cisaillement et 
sur l’amortissement pour des charges axiales de service variant entre 5,0 et 7,5 MPa ont été 
utilisés pour définir des distributions statistiques de valeurs qui expriment la variabilité 
des propriétés observées expérimentalement.
Les résultats expérimentaux sur le module de cisaillement et l’amortissement pour des 
pressions de service de 5,0 et 7,5MPasont présentés aux tableaux 6.5 et 6.6. La série 
complète des résultats expérimentaux pour tous les échantillons à différents niveaux de 
charge axiale est présentée à l’Annexe 1. Plus de détails sur l’effet du déplacement latéral 
et la variation de la charge axiale sur les propriétés mécaniques des isolateurs sismiques 
peuvent être trouvés dans Saidou [140]. Les résultats des échantillons A3 et A4 ne sont 
pas présentés en raison d’une déformation anormale dans la zone comprise entre la plaque 
d ’attache et la deuxième couche de caoutchouc de ces échantillons, rendant les résultats 
inexploitables. Cette déformation est apparue durant les premiers essais de caractérisation 
des propriétés dynamiques (7 < 25%) et a eu pour conséquence la délamination com­
plète des échantillons entre la première plaque de renforcement et la deuxième couche 
de caoutchouc, comme le présente la figure 6.14 pour l’échantillon A3. É tant donné que 
l’échantillon A4 a été le premier à être testé dans la série des échantillons à grande taille et 
il a présenté ce problème de déchirure, lorsqu’un échantillon présentait une déchirure anor­
male dans les régions d’interface, la série de caractérisation a été interrompue. De façon 
à préserver de tout endommagement les autres spécimens pour les essais de stabilité, la 
série d ’essais de caractérisation a pu être interrompue à différents niveaux de déformation 
en cisaillement ou de charge axiale pour les échantillons A l, A2 et B3. Dans le cas de 
l’échantillon A l, les essais ont été arrêtés à une déformation en cisaillement de 100% et 
une pression de 5,0 MPa. Pour les échantillons A2 et B3, la limitation s’applique seulement 
pour la déformation en cisaillement qui a été limitée à la valeur de 100%.
Comme on peut le constater à partir des résultats expérimentaux présentés aux ta­
bleaux 6.5 et 6.6, il existe une variabilité des valeurs du module de cisaillement et de 
l’amortissement en fonction de la charge axiale et du niveau de déformation en cisaille­
ment pour les différentes configurations étudiés. Cette variation des propriétés est souvent 
attribuée aux effets de la flexion qui peut affecter les résultats des échantillons avec un 
faible facteur de forme (S  < 4), comme il a été discuté précédemment. De façon à tenir 
compte de la variabilité des propriétés des isolateurs sismiques pour le développement
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Tableau 6.5 Résultats expérimentaux sur le module de 
cisaillement.
M odule de cisa illem ent, G (M Pa)
'(%) Al A2
5.0M P a
B1 B2 B3 Cl C2 C3
5 1,57 1,52 1,51 1,59 1,73 1,27 1,21 1,30
10 1,32 1,30 1,23 1,33 1,45 1,08 1,04 1,14
15 1,20 1,19 1,10 1,22 1,33 0,98 0,93 1,04
20 1,14 1,13 1,02 1,14 1,23 0,91 0,87 0,97
25 1,09 1,08 0,96 1,09 1,17 0,85 0,82 0,91
50 0,95 0,94 0,80 0,93 0,98 0,72 0,70 0,79
75 0,93 0,89 0,73 0,86 0,89 0,68 0,66 0,74
100 0,97 0,89 0,69 0,82 0,85 0,69 0,66 0,73
125 - 0,97 0,65 0,77 - 0,71 0,67 0,75
7.5M Pa
'(%) Al A2 B1 B2 B3 Cl C2 C3
5 - 1,44 1,16 1,37 1,50 1,27 1,16 1,28
10 - 1,26 0,95 1,13 1,29 1,08 0,99 1,07
15 - 1,13 0,85 1,02 1,17 0,97 0,88 0,97
20 - 1,05 0,77 0,96 1,11 0,89 0,81 0,91
25 - 1,00 0,71 0,92 1,05 0,83 0,76 0,85
50 - 0,87 0,58 0,78 0,89 0,67 0,62 0,73
75 - 0,83 0,53 0,72 0,81 0,64 0,59 0,70
100 - 0,84 0,49 0,67 0,76 0,64 0,60 0,70
125 - - 0,39 0,57 - 0,68 0,63 0,72
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Tableau 6.6 Résultats expérimentaux sur le taux d ’amortisse­
ment.
Taux d ’am ortissem ent, £ (%)_____
7 (%) Al A2 B1 B2 B3 Cl C2 C3
5 11,04 11,51 10,66 9,88 9,37 10,16 10,71 10,27
10 9,60 9,96 9,93 8,84 8,94 10,09 10,52 9,74
15 8,84 8,89 9,50 8,23 8,14 9,92 10,27 9,27
20 8,21 8,11 9,21 7,76 7,68 9,79 10,13 8,92
25 7,77 7,59 8,99 7,41 7,20 9,75 10,04 8,71
50 6,55 6,22 8,54 6,48 6,03 9,63 9,51 7,94
75 5,59 5,51 8,44 6,04 5,43 8,75 8,60 7,05
100 4,83 4,90 8,89 6,00 5,19 7,77 7,68 6,26
125 - 4,16 10,81 7,13 - 6,87 6,80 5,53
7.5M P a
7 (%) Al A2 B1 B2 B3 Cl C2 C3
5 - 13,50 13,75 11,87 11,27 11,15 11,26 10,51
10 - 10,89 13,29 10,99 9,70 11,14 11,41 10,31
15 - 10,03 13,17 10,50 9,10 11,17 11,36 10,02
20 - 9,29 13,32 10,11 8,57 11,27 11,68 9,72
25 - 8,72 13,42 9,77 8,19 11,46 11,77 9,84
50 - 7,67 14,15 9,23 7,13 12,16 11,86 9,16
75 - 6,73 14,54 9,08 6,75 11,21 10,89 8,17
100 - 6,09 16,49 9,41 6,66 9,91 9,66 7,22
125 - - 27,48 12,99 - 8,63 8,43 6,31
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(a) Déformation anormale - coté gauche (b) Gonflement anormal - coté droit
(c) Déchirure de l ’échantillon (d) Séparation com plète de l ’échantillon
Figure 6.14 Déchirement de l’échantillon A3.
des courbes de fragilité, les résultats expérimentaux du module de cisaillement et du taux 
d ’amortissement pour les pressions de 5,0 et 7,5 MPa et pour des valeurs de la déformation 
en cisaillement variant entre 50 % et 125 % ont été considérés. Les valeurs des résultats ex­
périmentaux ont été mis sous forme d ’histogrammes présentant des densités de population 
par rapport aux valeurs de module de cisaillement et de taux d ’amortissement, respective­
ment. Contrairement à d’autres études [8, 123] pour lesquelles le taux d’amortissement des 
isolateurs sismiques a été fixé, cette étude tient compte de la variabilité du taux d ’amor­
tissement observé expérimentalement pour le matériau. En se basant sur les résultats 
expérimentaux présentés dans le rapport d ’HITEC [62], Padgett et DesRoches [123] ont 
fixé la valeur du rapport entre la rigidité élastique et postélastique à une valeur égale à 
3.0, ce qui implique la considération d ’une seule valeur de taux d’amortissement lors des 
analyses. De plus, pour la considération de la variabilité des propriétés du caoutchouc, une 
distribution uniforme a été adopté avec des limites entre 0.5 et 1.5 fois la rigidité moyenne 
des isolateurs pour chaque classe de pont étudié dans la région centrale et sud-est des 
États-Unis. Dans le cas de l’étude d’Agrawal et col. [8], la variation de l’amortissement 
est considérée en utilisant des amortisseurs visqueux positionnés sur les culées en parallèle
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des appareils d ’appui en caoutchouc, et avec des valeurs d ’amortissement de 10%, 15%, 
20% et 25%. Pour les isolateurs avec noyau en plomb, les auteurs ont fixé l’amortisse­
ment à une valeur adéquate une fois fixé le rapport entre la rigidité initiale et la rigidité 
postélastique des isolateurs lors des analyses. Les auteurs ont considéré la variabilité des 
propriétés du caoutchouc en appliquant une distribution normale sur la valeur moyenne 
du module de cisaillement présenté dans AASHTO [2] pour un caoutchouc 50 duro dont 
la plage de variation est de ±15% de la valeur moyenne.
Dans la présente étude, une fonction de densité de probabilité (probability density function 
- PDF) a été appliquée sur les histogrammes de façon à considérer statistiquement la 
variabilité des propriétés mécaniques des isolateurs sismiques. De façon à simplifier la 
compréhension de la procédure utilisée, un exemple graphique est présenté à la figure 6.15 
pour les valeurs du module de cisaillement et du taux d’amortissement. Une distribution 
log normale a été la plus représentative des résultats expérimentaux pour les valeurs du 
module de cisaillement et de l’amortissement. Dans le cas du module de cisaillement, 
une distribution log normale avec moyenne A de -0,203 M Paet écart type logarithmique 
Ç de 0,141 a été adoptée. Pour les valeurs du taux d’amortissement, une distribution log 
normale avec moyenne de 1,956 % et écart type logarithmique de 0,176 a été représentative 
des valeurs expérimentales.
En utilisant la méthode hypercube latine d ’échantillonnage présentée plus tôt dans ce docu­
ment, les distributions ont été échantillonnées pour l’obtention de valeurs statistiquement 
représentatives de la variation des propriétés observée expérimentalement. Les valeurs des 
échantillons du module de cisaillement ont varié de 0,65 MPa à 1,03 MPa, pour une dis­
tribution cumulative de probabilité entre 5 % et 95 %. Dans le cas de l’amortissement, les 
valeurs des échantillons ont varié de 5,3% à 9,5% pour une distribution cumulative de 
probabilité entre 5% et 95%. Dans le code AASHTO [3], pour tenir compte de la variation 
des propriétés due à différents phénomènes comme le vieillissement et la variation de la 
température, des facteurs de modification des propriétés sont adoptés variant entre 1,0 
et 1,4 pour le caoutchouc naturel. La plage de variation des propriétés des échantillons 
obtenue statistiquement varie entre 0,65 et 1,30 de la valeur moyenne pour le module de 
cisaillement et le taux d ’amortissement. On considère donc que la plage de valeurs des 
échantillons tient compte des changements des propriétés du caoutchouc dues aux effets 
environnants, en plus de la variation des propriétés due aux effets de la variation de la 
déformation en cisaillement et de la charge axiale.
Pour la composition des histogrammes, certaines valeurs de propriétés présentées aux ta­
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Figure 6.15 Représentation de la variabilité des résultats expérimentaux à par­
tir des fonctions de densité de probabilité.
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C l n’ont pas été considérées en raison de son faible facteur de forme. Comme on a pu le 
constater à partir des résultats expérimentaux des essais préliminaires, la charge axiale a 
un impact sur les propriétés mécaniques de l’isolateur. Cet impact est d’autant plus grand 
que l’on s’approche de la charge axiale critique du spécimen à l’état déplacé. Selon Naeim 
et Kelly [110], si la charge axiale appliquée sur l’isolateur est plus petite que 30% de la 
charge axiale critique, la diminution de la rigidité horizontale due aux effets de la charge 
axiale peut être négligeable. Si on dépasse cette valeur, la rigidité horizontale diminue de 
façon significative. Cette variation marquante des propriétés a été observée expérimentale­
ment pour les échantillons B1 et B2 à certains niveaux de charge axiale et de déformation 
en cisaillement. Par exemple, les boucles d’hystérésis de l’échantillon B1 sont présentées 
à la figure 6.16 pour une déformation en cisaillement égale à 100% à différents niveaux 
de charge axiale. Les résultats des essais de stabilité et les valeurs de la charge axiale 
critique à différents niveaux de déformation en cisaillement seront présentés dans la pro­
chaine section pour les échantillons étudiés. Le déplacement latéral critique à une pression 
de 7,5 MPa pour l’échantillon B1 y est trouvée approximativement à 215,0 mm (±119% 
de déformation en cisaillement). En s’approchant de la charge critique, la pente de la 
courbe force- déplacement horizontal tend vers zéro pour les faibles valeurs de déforma­
tion en cisaillement, en raison du raidissement du caoutchouc aux grandes déformations, 
on observe une tendance de récupération de la rigidité causant une distorsion de la boucle 
d ’hystérésis, ce qu’illustre la figure 6.16 pour une pression de 7,5 MPa. Plus on s’approche 
de la charge axiale critique, plus cette variation de pente est prononcée. Cette variation 
importante de pente pour différents niveaux de déformation en cisaillement a pour effet 
une variation significative de la rigidité effective de l’échantillon. Donc, le comportement 
du caoutchouc ne suit plus un comportement elliptique simple, et, par conséquent, la mé­
thode utilisée habituellement pour le calcul des valeurs de la rigidité effective et du module 
de cisaillement devient imprécise. En outre, on constate une augmentation significative de 
l’aire de la boucle d ’hystérésis, et donc du taux d’amortissement en s’approchant de la 
charge critique de l’échantillon. Finalement, à cause de cet effet de la charge axiale, les 
propriétés mécaniques de l’échantillon B1 n ’ont pas été considérées pour l’analyse de va­
riabilité. Dans le cas des échantillons B2 et C2, les propriétés mécaniques pour la pression 
de 7,5 MPa ne suivent pas la tendance habituelle de variation des propriétés dans 1a plage 
des valeurs considérées et ils ont été aussi écartés de l’analyse.
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Figure 6.16 Comparaison des boucles d’hystérésis à 100% de déformation et
différents niveaux de pression pour l’échantillon Bl.
6.2.3 Capacité en cisaillement
L’instabilité des isolateurs sismique est encore un phénomène peu connu et les varia­
tions de la rigidité axiale et en cisaillement en fonction du niveau de déplacement latéral 
des systèmes d’isolation demandent encore des essais spécifiques pour leur détermination. 
Kelly [79] et Naeim et Kelly [110] proposent un modèle analytique pour l’instabilité des 
isolateurs sismiques qui sont contrôlés par la faible rigidité en cisaillement de l’élément. 
Une charge axiale critique de flambement est proposée pour un déplacement horizontal 
nul et la charge axiale critique dans la position déplacée est une fonction de l’aire superpo­
sée entre les surfaces supérieure et inférieure de l’isolateur dans la position déplacée [24], 
aussi appelé l’aire effective de la colonne. En se basant sur des résultats expérimentaux, 
Koh et Kelly [86] ont développé un modèle analytique pour représenter la variation de la 
rigidité en cisaillement en fonction de la charge axiale et de la réduction de hauteur des 
isolateurs sismiques. Ce modèle est connu sous le nom de modèle à deux ressorts et a été 
développé en se basant sur les variations des propriétés physiques des systèmes d ’isola­
tion. Étant donné sa simplicité, ce modèle est un bon choix pour une intégration à des 
logiciels de calcul. Warn et col. [162] ont dérivé des équations analytiques basées sur les 
modèles mécaniques à deux ressorts et de l’aire effective (overlapping area) pour prédire 
la variation de la rigidité axiale des isolateurs sismiques en caoutchouc en fonction de la 
déformation en cisaillement. La comparaison avec les résultats expérimentaux a montré 
que l’équation analytique basée sur le modèle à deux ressorts prédit de façon conservative
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la variation de rigidité axiale alors que la formulation basée sur l’aire effective surestime 
la réduction de la rigidité axiale. Nagarajaiah et Ferrel [111] ont proposé un modèle non 
linéaire pour représenter l’instabilité des isolateurs sismiques. Ils ont utilisé les résultats 
expérimentaux de Buckle et col. [22] pour comparer la réponse du modèle et ont obtenu 
une bonne représentation du phénomène. Ils ont montré qu’à des déformations en cisaille­
ment de l’ordre de la largeur de la base de l’isolateur (entre 250 % et 300 %), les isolateurs 
témoignaient encore de 10 % à 20 % de capacité de charge axiale, ce qui n ’est pas prévu par 
les formules souvent utilisées dans les dimensionnements des isolateurs sismiques. Dans les 
deux études [22, 111], les auteurs soulignent le fait que les résultats expérimentaux et la 
modélisation sont basés sur un ensemble limité des résultats expérimentaux et que plus 
d ’études sont encore nécessaires pour mieux comprendre le phénomène.
Un des objectifs de l’étude expérimentale est de comprendre les mécanismes de défaillance 
des isolateurs sismiques et de développer une expertise sur leur capacité ultime. Cette 
expertise et les résultats des essais de déchirure en cisaillement et de stabilité seront 
utilisés pour la détermination de la capacité des spécimens en fonction du niveau de 
cisaillement appliqué. Habituellement, pour les études de vulnérabilité sismique, les valeurs 
de capacité des composantes du système structural sont adoptées pour s’accorder à  la 
description qualitative de l’endommagement de ces composantes telle que présentée dans 
HAZUS [51]. Les définitions des niveaux d ’endommagement ne prennent pas en compte 
la technique d ’isolation sismique ni les appareils d ’appui en caoutchouc naturel qui sont 
utilisés de façon courante au Canada. En fait, au niveau actuel de la recherche, il y a 
encore une lacune concernant cette définition pour les isolateurs sismiques en caoutchouc 
naturel.
Dans l’étude réalisée par Padgett [119], une définition des valeurs quantitatives pour la ca­
pacité des isolateurs sismiques a été proposée qui se base sur leur niveau de déformation en 
cisaillement. Pour la définition de l’état limite d’endommagement léger, une déformation 
de 100 % en cisaillement a été considérée en se basant sur les résultats expérimentaux de 
DesRoches et col. [46] dont les supports et les ancrages des appareils d’appui en élastomère 
ont présenté une fissuration et une possible plastification. Les dommages ne se rapportent 
pas à l’échantillon même mais au système de retenue autour du spécimen. Pour le ni­
veau modéré, les dommages associés à l’isolateur même ont été établis. Selon les résultats 
analytiques de Mori et col. [106], une déformation de 150% en cisaillement peut engen­
drer la plastification des plaques d ’acier de renforcement à cause d ’une concentration de 
contraintes due au renflement (bulging) des extrémités de l’isolateur. Leurs résultats expé­
rimentaux ont montré une flexion importante des plaques d ’acier pendant les essais, mais,
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à la fin de la série expérimentale, les isolateurs ne démontraient aucun signe d’endom­
magement. Pour l’état limite d’endommagement sévère, les résultats de Mori et col. [107] 
ont été utilisés. Ces résultats portent sur des isolateurs sismiques qui ne sont pas fixés 
aux plaques d ’acier externes et qui disposent d’un système de retenue latérale seulement 
aux extrémités des échantillons. Les auteurs ont observé un important soulèvement et le 
basculement de l’isolateur à 200% de déformation en cisaillement, ce qui peut causer la 
délamination ou la perte d’adhérence entre le caoutchouc et les plaques d’acier de renfor­
cement. Cependant, les auteurs n ’ont pas observé cette délamination même après plusieurs 
cycles de déformation en cisaillement. Si une telle situation se produit après un séisme, 
les isolateurs doivent être remplacés, ce qui justifie l’état sévère d ’endommagement. L’état 
limite complet de dommage est associé à la capacité ultime ou à la défaillance de l’isola­
teur. Les résultats expérimentaux de Kelly et Quiroz [80] ont démontré le déchirement du 
caoutchouc au centre de l’appui à une déformation en cisaillement de 350 %. Cette valeur a 
été considérée comme état limite ultime d’endommagement dans l’étude de Padgett [119]. 
Certains critères d ’endommagement qui y sont adoptés sont basés sur les résultats expéri­
mentaux d’isolateurs qui ne sont pas ancrés aux plaques d ’acier externes, mais seulement 
retenus latéralement. Ce genre de système de retenue, de même que la retenue latérale 
à l’aide de goujons ne sont plus vraiment utilisés en raison d ’un autre phénomène d’in­
stabilité connu sous le nom de roll-out stability. De façon à empêcher le soulèvement des 
extrémités et par conséquent cet autre type d ’instabilité, les nouveaux systèmes d’isolation 
sont boulonnés à la structure. Dans le cas de la capacité ultime de l’isolateur, les résultats 
de Kelly et Quiroz [80] ont été obtenus pour des isolateurs sismiques en néoprène et non 
en caoutchouc naturel. Généralement, le néoprène est un matériau moins performant que 
le caoutchouc naturel aux grandes déformations en cisaillement ainsi qu’aux faibles tem­
pératures. À cause de cela, il n ’existe que très peu d’isolateurs en néoprène en utilisation 
aux États-Unis [23]. Dans l’étude réalisée par Agrawal et col. [8] pour les ponts continus 
à portées multiples avec poutre en acier de l’état de New York aux États-Unis, une seule 
valeur de déformation en cisaillement pour la capacité ultime des isolateurs a été adoptée. 
Les auteurs ont utilisé la valeur de 0,4 fois la dimension longitudinale des échantillons, qui 
sont rectangulaires dans leur étude, en se basant sur la méthode de l’aire de la colonne 
effective selon les indications de Skinner et col. [148]. Ces valeurs ne sont pas issues d’une 
vérification de l’endommagement des échantillons ou de la vérification de l’instabilité à 
partir de résultats expérimentaux, ce qui peut porter à une sous-estimation des valeurs de 
capacité des isolateurs sismiques.
Étant donné que les isolateurs sismiques sont soumis à une charge axiale qui varie habi­
tuellement entre 5,0 et 7,0 MPa, le phénomène d’instabilité peut parfois survenir avant un
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déchirement du caoutchouc. De façon à vérifier les types de dommage et la capacité en 
cisaillement des isolateurs sismiques, des essais de déchirure et d ’instabilité ont été réalisés 
sur les échantillons, comme il a été décrit précédemment. La première série d ’essais de 
vérification de la capacité ultime, qui a été réalisée sur les échantillons de type C, est la 
vérification de la déchirure en cisaillement de l’échantillon. Les résultats de ces essais pour 
les échantillons C2 et C3 sont présentés à la figure 6.17. Une pression de 5,0 MPa a été 
appliquée sur les échantillons avant l’application d ’une déformation horizontale. L’essai a 
été interrompu au moment de la déchirure de l’échantillon. Les détails de l’endommage- 
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Figure 6.17 Résultats de l’essai de déchirement pour les échantillons C2 et C3 
à une pression de 5,0 MPa.
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Figure 6.18 Détails du déchirement de l’échantillon C3.
6.2. ESSAIS FINAUX 163
Le déplacement latéral maximal appliqué au moment du déchirement de l’échantillon C2 
est égal à 110,4 mm et équivaut à une valeur de déformation en cisaillement ultime de 
307% de la hauteur totale de caoutchouc. Pour l’échantillon C3, le déplacement maximal 
appliqué est égal à 115,2 mm et équivaut à une déformation en cisaillement de 360 %. Dans 
les deux cas, lors du déchirement, il y a une perte significative de la force de rappel hori­
zontale, comme on peut l’observer à la figure 6.17 à la fin de l’essai. La petite variation de 
force horizontale observée entre 60 mm et 75 mm de déplacement est due à un glissement 
de la plaque d’attache des échantillons par rapport au montage expérimental. Les essais 
ont été arrêtés après l’observation de la perte de capacité de force horizontale due au 
déchirement du caoutchouc. Comme on peut le constater à la figure 6.18, le déchirement 
a lieu dans la région centrale de l’échantillon. Ce type de dommages après un tremble­
ment de terre nécessite le remplacement des isolateurs sismiques et, selon la description 
qualitative des endommagements, représente un état limite d ’endommagement complet. 
Avant le déchirement, les échantillons n’ont pas présenté de signes évidents de dommage 
permettant d ’indiquer d ’autres valeurs quantitatives d ’endommagement en fonction de la 
déformation en cisaillement.
La dernière série d’essais effectuée sur les échantillons porte sur la stabilité des isolateurs 
sismiques. Les essais réalisés sont basés sur la méthode MDC et la charge critique a été 
déterminée de façon indirecte en utilisant les trajectoires d ’équilibres proposées par Na- 
garajaiah et Ferrell [111]. Un exemple de la détermination de la charge axiale critique en 
utilisant les trajectoires d’équilibre est présenté à la figure 6.19 pour les résultats expé­
rimentaux de l’échantillon B l. Des illustrations de l’essai sont présentés à la figure 6.20 
pour l’échantillon B2 déplacé à différentes valeurs. Les résultats de la variation de la charge 
axiale et de la force horizontale pour différents niveaux de déplacement latéral sont pré­
sentés à la figure 6.19a, incluant une ligne verticale pour une force horizontale constante 
et égale à 30 kN. Chaque point d ’intersection entre la ligne verticale F h  =  30 kN et les 
courbes expérimentales est une combinaison unique d ’équilibre entre la charge axiale, le 
déplacement latéral et la force horizontale. Les points d’intersection pour différents niveaux 
de force horizontale constante sont présentés à la figure 6.19b. Les trajectoires d ’équilibre 
sont des courbes lisses qui passent par les points issus des résultats expérimentaux. Dans 
le cas de cette étude, les trajectoires d’équilibre sont représentées par des équations po­
lynomiales de deuxième ordre dont le point maximum donne la combinaison de charge 
critique et de déplacement latéral de l’isolateur.
L’avantage de l’utilisation de la méthode MDC par rapport à la méthode directe d’essai 
est la possibilité d’obtenir de façon indirecte plusieurs points d ’instabilité avec un seul
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Figure 6.19 Résultats de l’essai de stabilité pour l’échantillon B1 : (a) variation 
de la charge axiale et de la force horizontale en fonction du déplacement latéral ; 
(b) variation de la charge axiale et du déplacement latéral en fonction de la force 
horizontale.
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(a) Déplacé à 0,3B (b) Déplacé à 1,0B
Figure 6.20 Illustration de l’essai de stabilité pour l’échantillon B2.
spécimen, comme on peut l’observer à la figure 6.19b. Un autre avantage de cette méthode 
est qu’on peut obtenir l’évolution de la force horizontale en fonction du déplacement pour 
une charge verticale constante de façon analogue à la méthode directe. La variation de 
la force horizontale en fonction du déplacement à différents niveaux de charge axiale est 
présentée à la figure 6.21 pour l’échantillon B l. On constate que les courbes de force 
horizontale en fonction du déplacement passent par un maximum pour une charge axiale 
constante. Ce maximum, qui correspond au point d ’instabilité de l’isolateur, diminue avec 
l’augmentation de la charge axiale. De façon à vérifier la validité de la méthode MDC 
pour la détermination de la charge critique, une réplique de l’échantillon B l a été testé 
par méthode directe, et la variation de la force horizontale en fonction du déplacement 
pour une charge axiale de 450,0 kN a été superposée à la figure 6.21. Les résultats obtenus 
par les deux méthodes confirment la validité de la détermination du point d ’instabilité à 
partir de la méthode MDC.
La figure 6.22 présente la variation de la charge critique en fonction du déplacement latéral 
pour les échantillons B l, B2 et B3. Dans le cas de l’échantillon B3, on peut observer que les 
résultats expérimentaux ne suivent pas la tendance des résultats des échantillons B l et B2 
pour des valeurs de déplacement latéral plus grands que 175 mm. On peut même constater 
que la courbe de variation de la charge critique de l’échantillon B3 coupe les courbes 
des échantillons B l et B2. Comme il a été observé précédemment, certains échantillons 
ont présenté un problème d’adhérence caoutchouc-acier à certains niveaux de déformation 
latérale. Dans le cas présent, le spécimen a commencé à développer un décollement entre la 
plaque d ’acier externe et la première couche de caoutchouc lors des essais de caractérisation 
des propriétés dynamiques, ce qui a empêché la réalisation de la série complète d’essais. La 
série d ’essais de stabilité a été arrêtée, elle, à une valeur de déplacement latéral de Q,9B en 
raison d ’un sévère endommagement de l’échantillon avec décollement du caoutchouc dans
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Figure 6.21 Variation de la force horizontale en fonction du déplacement pour 
différents niveaux de charge axiale.
la zone de la plaque d ’ancrage externe qui a entraîné la délamination de l’échantillon. En 
raison de ce comportement inhabituel, les résultats expérimentaux de cet échantillon sont 
remis en cause, et ils sont présentés à titre informatif seulement. Il est important de noter 
qu’en dehors de quelques problèmes d ’adhérence sur certains échantillons, les spécimens 
testés n ’ont pas présenté de signe d’endommagement évident avant leur ruine lors de la 
réalisation des essais. Cette observation sera utilisée lors de l’adoption des états limites de 
capacité pour les isolateurs sismiques.
Les variations obtenues de la force critique concordent avec les résultats d ’autres re­
cherches [22, 28, 163] pour lesquelles la charge critique diminue avec l’augmentation du 
déplacement latéral de l’échantillon. La charge axiale critique augmente également avec 
l’augmentation du facteur de forme de l’échantillon. Cette augmentation de la capacité de 
charge axiale en fonction du facteur de forme pour des échantillons de mêmes dimensions 
est une conséquence de la diminution de l’épaisseur de chaque couche de caoutchouc, aug­
mentant ainsi la quantité des plaques de renforcement et la rigidité axiale de l’échantillon. 
La figure 6.20 montre une réduction significative de la hauteur de l’échantillon B2 avec 
l’augmentation du déplacement latéral. Cette diminution de hauteur est fonction de la 
rigidité axiale de l’échantillon et s’atténue donc avec l’augmentation du facteur de forme 
de l’échantillon, et par conséquent de sa rigidité axiale. En observant les résultats expé­
rimentaux des échantillons B l et B2, on constate que le déplacement critique (causant la 
charge d’instabilité) pour des pressions de service entre 5,0 et 7,5 MPa varie de 215,0 mm
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Figure 6.22 Variation de la charge axiale critique en fonction du déplacement
latéral.
à 265,0 mm, ce qui équivaut à des déformations en cisaillement variant entre 119,4% et 
147,2%. Cela démontre que les résultats sur la variation des propriétés présentés aupara­
vant dans ce chapitre ont été affectés par la charge axiale qui s ’approchait ou dépassait 
la valeur critique pour les échantillons B l et B2. Ces essais montrent également que l’in­
stabilité peut se produire bien avant le déchirement de l’échantillon, contrôlant ainsi la 
capacité ultime des isolateurs sismiques en cisaillement. Ces résultats expérimentaux ne 
peuvent être considérés de façon directe pour la détermination de la capacité ultime des 
échantillons en raison de la grande valeur d ’élancement des échantillons étudiés. La plage 
des valeurs d ’élancement habituellement utilisées pour les isolateurs sismiques varie de 
0,3 à 0,4 pour des facteurs de forme variant entre 8,0 et 12,0. Les spécimens étudiés sont 
moyennement élancés avec un facteur d’élancement de 0,6 et, par conséquent, les valeurs 
trouvées de façon expérimentale seront utilisées pour calibrer des modèles analytiques 
d ’isolateurs sismiques avec des facteurs d ’élancement qui s’approchent plus des valeurs 
couramment utilisées. Les détails du modèle analytique ainsi que la variation de la charge 
critique pour des échantillons de facteurs de forme variant de 6,25 à 12,5 seront présentés 
dans le prochain chapitre de cette étude.
Des essais de stabilité ont été aussi réalisés sur les échantillons A l et A2. En raison de leur 
capacité axiale, certaines limites de contraintes admissibles sur le montage expérimental 
ont été atteintes sans que la force horizontale ne puisse être annulée pour les différentes 
valeurs de déplacement horizontal. Par conséquent, les résultats expérimentaux des es­
168 CHAPITRE 6. PROPRIÉTÉS DES ISOLATEURS SISMIQUES
sais de stabilité ne sont pas exploitables pour ces échantillons. Les courbes de variation 
de la force horizontale en fonction de la force verticale sont présentés à la figure 6.23 
pour l’échantillon A l, avec un détail de la rupture observée pour cet échantillon. La série 
d ’essais a été interrompue à une valeur de déplacement horizontal de 0,7B  à cause du dé­
chirement du caoutchouc entre la plaque d ’ancrage et la première couche de caoutchouc. 
La rupture s’est passée lors du déplacement de l’échantillon à un déplacement de 0,8B  
avant que l’échantillon ne soit chargé axialement. Comme il a été observé précédemment, 
cet échantillon a présenté un début de déchirement inhabituel lors des essais de caractéri­
sation des propriétés mécaniques, faisant en sorte que la série d ’essais a été interrompue 
à une valeur de pression de 5,0 MPa. Dans le cas de l’échantillon A2, la série d ’essais de 
stabilité a été interrompue à un déplacement de 0,6B  à cause de la rupture du caoutchouc 
dans la zone centrale de l’échantillon, comme il est présenté à la figure 6.24. Comme on 
peut le constater, il y a eu une rupture au coin de l’échantillon avec exposition de la 
plaque de renforcement. Ce genre de rupture n ’avait pas encore été observé pour les autres 
échantillons à échelle réelle lors des essais de stabilité. La position et le type de rupture 
suggèrent que l’échantillon a atteint la limite des contraintes de cisaillement admissibles 
due à la combinaison d’un niveau élevé de charge axiale avec le cisaillement appliqué.
Les essais sur les échantillons de la série A étaient prévus de façon à avoir des résultats 
pour des échantillons des dimensions plus grandes que la série B, et de façon à comparer 
les effets de la diminution de l’élancement sur les isolateurs sismiques. Si on compare les 
échantillons Al et B l, on peut constater que les deux échantillons possèdent le même 
facteur de forme, mais avec des différences importantes au niveau des dimensions et du 
facteur d ’élancement. L’échantillon A l possède un facteur d ’élancement de 0,4 pour une 
largeur de 450,0 mm tandis que l’échantillon B l possède un facteur d’élancement de 0,6 
pour une largeur de 300,0 mm. Malgré la déchirure de l’échantillon A l et le fait que la série 
d ’essais de stabilité n ’a pas été concluante, on peut constater, en observant les figures 6.19a 
et 6.23a, que le niveau de charge axiale nécessaire pour annuler la force horizontale des 
échantillons de la série A est beaucoup plus élevé que ceux de la série B. Ces résultats 
donnent une indication sur le fait que le niveau de charge axiale provoquant l’instabilité 
des échantillons de la série A est beaucoup plus élevé que ceux des échantillons de la série 
B. Étant donné que les résultats des essais de stabilité pour les échantillons de la série A 
ne sont pas exploitables, il est impossible par cette étude d ’établir des comparaisons et des 
conclusions sur la variation de la charge critique en fonction de la variation des paramètres 
géométriques comme les dimensions et le facteur d ’élancement des isolateurs sismiques. 
Plus d’essais seront encore nécessaires de façon à pouvoir obtenir une gamme de valeurs
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Figure 6.23 Résultats de l’essai de stabilité pour réchantillon A l : (a) variation 
de la charge axiale et de la force horizontale en fonction du déplacement latéral ; 
(b) détail de la rupture de l’échantillon.
Figure 6.24 Détails de la rupture de l’échantillon A2.
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perm ettant la comparaison de l’influence des différents paramètres sur la capacité axiale 
des isolateurs sismiques.
La variation des propriétés mécaniques en fonction du déplacement latéral, due aux diffé­
rents phénomènes décrits dans ce chapitre, rend difficile la prédiction du comportement du 
caoutchouc de façon simple et précise, surtout aux grandes déformations en cisaillement. 
Les modèles existants sont capables de prédire la charge critique avec une bonne précision 
sur une plage des valeurs, mais ils ne sont pas encore capables de prédire la variation com­
plète de la charge critique en fonction du déplacement. Le problème souvent rencontré est 
la difficulté à calibrer le comportement des ressorts linéaires ou non linéaires sur toute la 
plage de déformation en cisaillement à cause du raidissement du caoutchouc à de grandes 
déformations en cisaillement et de la diminution significative de la hauteur des isolateurs 
en fonction du déplacement et de la charge axiale. Le consensus actuel sur le sujet est 
que plus de résultats expérimentaux sont nécessaires en faisant varier les paramètres géo­
métriques comme le facteur de forme et l’élancement des échantillons. Cela contribuera 
à augmenter les données expérimentales disponibles pour permettre le développement de 
modèles plus précis pour le comportement du caoutchouc.
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C o n trib u tio n  au  d o cu m en t :
L’apport principal de cet article consiste en l’évaluation de la vulnérabilité sismique pour 
les configurations typiques des ponts à portées multiples de la région Est du Canada réha­
bilités avec l’utilisation des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel. Une comparaison 
de la fragilité des différentes composantes du pont ainsi que du pont au complet est pré­
sentée pour les modèles tels que construits et réhabilités. Dans cet article, la définition des 
états limites de capacité pour les isolateurs sismiques en caoutchouc naturel est introduite 
en se basant sur des résultats de tests de stabilité et sur la modélisation par éléments 
finis de certaines configurations d’isolateurs sismiques. Finalement, les résultats obtenus 
renforcent la thèse de l’efficacité de l’utilisation de l’isolation sismique comme méthode de 
réhabilitation pour les ponts typiques au Québec.
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R ésum é français :
Une option pour diminuer le risque sismique des ponts routiers au Québec est de rem­
placer les appareils d’appui conventionnels en élastomère par des isolateurs sismiques en 
caoutchouc naturel. Pour appuyer cette alternative, cette étude évalue la vulnérabilité sis­
mique des différentes classes typiques des ponts au Québec réhabilités avec des dispositifs 
d’isolation sismique à partir du développement des courbes de fragilité. Les courbes de fra­
gilité pour les ponts réhabilités constituent un outil puissant pour évaluer l’impact d ’une 
méthode de réhabilitation sur la performance des différentes classes de pont. L’approche 
pour l’obtention de la fragilité analytique utilise des analyses temporelles non linéaires avec 
des modèles détaillés en trois dimensions pour les configurations typiques des ponts rou­
tiers. Les résultats expérimentaux sur des isolateurs carrés de différents facteurs de forme 
et tailles sont utilisés pour tenir compte des incertitudes liées aux propriétés mécaniques 
des isolateurs sismiques. Des tests de stabilité ont été réalisés sur des isolateurs sismiques 
élancés et un modèle par éléments finis a été calibré avec les résultats des tests pour la 
définition des états limites de capacité des isolateurs sismiques. Les courbes de fragilité 
pour différentes composantes clés du pont sont comparées et les résultats démontrent que 
l’utilisation des isolateurs sismiques est efficace pour une réduction significative de la pro­
babilité de dommage au niveau des poteaux et des fondations. Cependant, en raison des 
dégagements insuffisants entre la superstructure et les murs en aile des culées, la probabilité 
de dommage pour les murs en aile a été augmentée et, ainsi, la fragilité de cette compo­
sante contrôle la fragilité du système pont au complet pour toutes les classes évaluées. 
Les ponts avec poutres en béton armé sont plus vulnérables que les ponts avec poutres 
en acier en raison de la plus grande masse de la superstructure impliquée dans la réponse 
sismique. Les résultats de ce travail peuvent être utilisés pour permettre l’évaluation du 
risque régional pour le Québec, pour permettre l’évaluation et la sélection des méthodes 
de réhabilitation, et peuvent constituer la base d’une évaluation de coût-bénéfice pour la 
réhabilitation des structures vulnérables.
N o te  : À la suite des corrections demandées par les membres du jury, le contenu de cet 
article diffère de celui qui a été soumis.
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A bstract :
One option to mitigate the seismic risk of highway bridges in Quebec is to replace typical 
elastomeric bearings used there with natural-rubber seismic-isolator devices. To support 
this alternative, this paper assesses the seismic vulnerability of typical bridge classes retro­
fitted with seismic-isolator devices through the development of fragility curves. Retrofitted- 
bridge fragility curves provide a powerful tool to evaluate the impact of a retrofit measure 
on the performance of different bridge classes. The analytical fragility approach uses non­
linear time-history analysis with 3-D detailed models for typical configurations of highway 
bridges. Experimental results of square bearings with different sizes and shape factors are 
used to account for uncertainties related to the mechanical properties of seismic-isolators. 
Critical load tests are conducted on slender seismic isolation bearings and a finite-element 
model is calibrated with the test results to define the seismic-isolator limit states. The 
fragility curves of different key components of the bridge system are compared and the 
results reveal that seismic isolation is effective significantly in reducing the probability 
of damage to columns and foundations. Due to insufficient clearance between the super­
structure and abutment wing walls, however, the probability of damage in wing walls is 
increased and the fragility of this component controls the bridge-system fragility for all 
bridge classes evaluated. Concrete-girder bridges are found to be more vulnerable than 
steel-girder bridges due to the larger superstructure mass involved in the seismic response. 
The results from this work can be used to evaluate and select bridge retrofits, and can 
form the basis for cost-benefit retrofit studies.
Keywords : Seismic Vulnerability, Highway Bridges, Seismic Isolation.
7.1 Introduction
The damage and losses caused by the disruption of transportation networks after recent 
earthquakes [77, 85, 141, 166] have emphasized the need for risk assessment and retrofit 
prioritization plans for existing bridge networks. These structures are the weak link in the 
transportation network and their closure after an earthquake could lead to an economic 
crisis for some regions. Such is the case for the Province of Quebec in eastern Canada, 
where a significant part of its production is transported along highways [71]. This, of 
course, is in addition to the potential loss of life. Moreover, 75% of the bridges in Quebec 
are more than 30 years old [159]. They were designed without recent seismic design and 
detailing methods. In addition, due to new understanding of the threat by the seismology 
community, the design level event was increased across Canada in 2005 by the adoption
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of a uniform hazard spectrum with a probability of exceedance of 2 % in 50 years (2500 
years return period) as opposed to 10% in 50 years (500 years return period) in previous 
code. Fragility analysis can support insights on the relative seismic performance of highway 
bridges as well as the effectiveness of prospective retrofit options that aim to reduce the 
seismic risk to bridges given potential uncertainties in structural performance, retrofit 
impact, and seismic hazard.
Fragility curves describe the conditional probability that a structure or a structural com­
ponent will meet or exceed a specific damage state for various levels of ground shaking. 
They can be derived using empirical data or analytical approaches. Empirical fragility 
curves have been developed based on field observation of bridge damage from past earth­
quakes in California [19, 20] and Japan [145, 168]. In regions where seismic bridge damage 
records are insufficient such as in the United States [33, 67, 115, 125], eastern Canada [157], 
and elsewhere [81, 89, 91, 108] analytical approaches have been used to develop fragility 
curves, mainly for as-built bridge configurations. A limited number of studies have been 
conducted to evaluate bridge retrofitting methods [8, 123, 127, 146, 171]. Studies by Ta­
vares et al. [157] have assessed the seismic vulnerability of typical as-built bridges in eastern 
Canada using analytical fragility curves. The results demonstrated that a large number of 
bridges may suffer significant damage after an extreme event. However, viable solutions 
to reduce the fragility of bridges typical to this region have yet to be explored.
The question that often arises is how to effectively mitigate the seismic risk in regions 
with a portfolio of bridges built prior to explicit code requirements for seismic design. 
Based on bridge damage observed during recent earthquakes, seismic isolation has become 
a viable alternative as a means for reducing bridge seismic vulnerability. This technique 
has been shown to be effective for the design of new bridges as well as the retrofit of exis­
ting ones [171]. The most widely accepted seismic isolation technique involves elastomeric 
devices [79]. Since the majority of bridges in Quebec are supported by elastomeric bea­
rings [157] with the function of transmitting gravity loads, the flexibility needed to increase 
the natural periods of vibration, thus, reducing the amount of the seismic input energy 
into the system, can be easily obtained by designing such bearings as isolator devices [49]. 
Moreover, the investigation of isolated bridges based on field data records shows that iso­
lated systems performed well against seismic forces because the use of seismic-isolators 
effectively decoupled the superstructure motion from the substructure, thus reducing the 
lateral forces applied to the substructure levels due to energy dissipation of the isolator 
device [31]. In an effort to mitigate the inherent seismic risk of bridges, this study pro­
posed to replace typical elastomeric bearings with natural-rubber seismic-isolator devices.
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This solution, therefore, combines the advantage of using fragility curves to quantify the 
effectiveness of retrofit measures and the efficacy of seismic isolation in preventing seismic 
damage in highway bridges. The same range of values for gaps between decks and abut­
ments presented by Tavares et al. [157] are considered in this study and no special details 
are adopted to respect minimal clearances for isolated bridges.
This paper presents fragility analysis considering seismic isolation with natural-rubber 
seismic-isolator devices as a retrofit measure. A comparison between as-built and seismic- 
isolated models allows an assessment of the impact of seismic isolation on the vulnerability 
of key bridge components as well as the system fragility for typical bridge classes in 
Quebec. Not only the fragility analysis framework is applied to gain new insight into the 
effectiveness of isolation for bridge classes in Quebec, but critical inputs to the fragility 
method are derived for isolated bridges based on the results of experimental data. Indeed, 
experimental results obtained from testing square bearings of different sizes and shape 
factors are used to account for the uncertainty related to the mechanical properties of 
seismic-isolator bearings. Critical load tests for slender bearings are used to calibrate a 
finite-element model and the results are used to establish the limit states for seismic- 
isolator bearings. The uncertainties related to the seismic hazard are considered using 
artificial ground-motion time histories (GMTHs) developed specifically for eastern Canada. 
Nonlinear time-history analyses are performed for each earthquake-bridge sample and the 
results are used to generate component and system fragility curves for isolated models. 
The fragility curves developed for isolated models provide insight into the impact of a 
retrofit measure on the component and system vulnerabilities for typical Quebec bridges 
and offer guidance for selection of viable retrofit measures for vulnerable bridges.
7.2 Analytical Fragility Methodology for Retrofitted 
Bridge Classes
A simulation based analytical fragility methodology is used in this paper aimed at ve­
rifying the effectiveness of natural-rubber seismic-isolator devices as a retrofit measure 
based on the potential damage for typical bridge classes found in the Province of Quebec. 
The analytical fragility curves are developed based on full nonlinear time-history analyses 
and intend to reflect the vulnerability of a general portfolio of retrofitted structures. An 
overview of the fragility methodology is provided, while further details can be found el­
sewhere [116, 121, 147]. Rather than propose a new fragility analysis method, this paper 
offers new contributions regarding critical input to the fragility framework for isolated
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bridges, with a particular emphasis on modeling and uncertainty quantification related to 
the isolators.
Fragility is normally defined as the conditional probability that the seismic demand (D ) 
on a structure or structural component meets or exceeds its capacity (C) for a given level 
of ground-motion intensity (I M ). In this study, peak ground acceleration (PGA) is used 
as the intensity measure based on the results of Padgett et al. [124], which indicate its 
validity for the development of fragility curves for bridge portfolios. Considering tha t both 
the demand (D) and the capacity (C) follow a lognormal distribution, due to their random 
natures, the bridge-component fragility can be computed in a closed form as follows :
where 4> is the standard normal cumulative distribution function, So  is the median and
is the logarithmic standard deviation for the capacity. To determine the demand placed on 
bridge-components, eight typical bridge configurations are paired with artificial ground- 
motion records for a total of 120 analyses per bridge class. To account for the uncertainty 
in bridge geometry, material properties, and other random variables, Latin-hypercube 
sampling is used to generate these bridges models. Through a regression analysis on the 
computed column responses, seismic isolators, abutment walls, and abutment foundations, 
a probabilistic seismic demand (PSDM) model is obtained for each bridge-component. 
Following the work of Cornell et al. [41], where the median of the seismic demand is 
assumed to follow a power law (So =  a ■ I M b), the relationship between peak component 
response and ground-motion intensity, in the logarithmically transformed space, can be 
written as :
in which the unknown regression coefficients a and b can be estimated from a linear 
regression analysis in the transformed space. The logarithmic standard deviation ( 3 d \i m ) 
of the demand conditional on the I M  can also be estimated from the regression analysis 
for each component as presented in Eq. 7.3 :
P[LS\IM\ = $ In (SD/ S C) (7.1)
@d \i m  is the logarithmic standard deviation for the demand, and S c  is the median and 3c
In (SD) = In (a) +  b ■ In ( I M) (7.2)
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where N  is the number of simulations and d, is the peak demand of the component of 
interest.
Capacity estimates of bridge components have been traditionally defined to correspond to 
qualitative descriptions such as slight, moderate, extensive, and complete, such as those 
presented in HAZUS [51]. Associated parameters that quantitatively define the capacity 
model (in terms of the median, Sc, and lognormal standard deviation, Sc) are attributed to 
each of the qualitative damage descriptions and bridge components to generate a limit state 
(LS). These limit-state capacities are also considered to follow a lognormal distribution. 
The actual values and assumptions used during the analysis are presented later in this 
paper.
Using the results of simulated demand values of various bridge components, a correlation 
matrix is obtained and used to generate a joint PSDM, as proposed by Nielson and Des- 
Roches [116]. The correlation matrix reflects the overall dynamics of the bridge system, 
including the influence of each component on another component’s behavior. The system 
fragility for each portfolio of retrofitted bridges is assessed through a Monte Carlo simula­
tion and a series of system approximation is adopted for bridge-level failure analysis. This 
simulation is intended to integrate the joint PSDM over all possible failure domains, as 
defined by the limit states. The probability that the bridge is at or beyond a particular 
limit state ( F a i l System) is therefore the probability of the union of the events of the bridge 
components exceeding the same LS (Failcomp^ent-i), as described by Eq. 7.4.
Finally, the parameters for the lognormal distribution representing the system fragility 
(median and lognormal standard deviation) are estimated through regression analyses, 
allowing the assessment of the conditional probability of achieving various qualitative 
damage states for Quebec’s retrofitted bridges.
7.3 Typical Bridge Characteristics and Modeling
Recent investigation has assessed the seismic vulnerability of typical multi-span bridges 
in Quebec in their as-built configuration [157]. Based on data of the inventory of the 
multi-span bridges, seven classes were identified to be representative of more than 83% of 
typical bridges in the province. Four of the common and vulnerable bridge portfolios were
n
P  [-^Q&lsystern\ P  u  Fail,component—i (7.4)
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chosen for retrofit evaluation using natural-rubber seismic-isolator bearings. Multi-span 
continuous concrete-girder bridges (MSC concrete) correspond to 21.07% and simply sup­
ported concrete-girder bridges (MSSS concrete) constitute 24.85% ; multi-span continuous 
steel-girder bridges (MSC steel) and simply supported steel-girder bridges (MSSS steel) ac­
count for 6.62% and 7.52%, respectively, of all multi-span bridges in Quebec. The portfolio 
of multi-span bridges includes a great number of structures 30 years old or more. Conse­
quently, they were designed without the seismic design and detailing requirements imple­
mented in recent design codes. These four classes of bridge present significant differences in 
their superstructure details. The normal configuration of MSC and MSSS concrete-girder 
bridges is a concrete deck supported by four reinforced or prestressed concrete girders. 
MSC steel-girder bridges comprise a concrete deck and four steel-girders, whereas the 
MSSS steel superstructure is comprised of a concrete deck and five steel-girders.
Most of the bridges have three spans and are supported on concrete bents with shallow 
footings and seat-type abutments with shallow footing foundations. The bridge bents 
have three circular columns and a transverse beam on the top of the columns. Elastomeric 
bearings -  the typical connection between superstructure and bents or abutments in as- 
built configurations -  are replaced with natural-rubber seismic-isolator devices in this 
study. No skew angle was considered, based on Tavares et al. [157]. For each bridge class, 
eight different geometric configurations were adopted to be representative of real bridge 
configurations (see Table 7.1).
To define the eight configurations, the geometric parameters are treated as macro-variables 
and, for each parameter, a statistical distribution is attributed to the histograms of real 
geometrical data. The total length, deck width, and column height are better described by a 
lognormal distribution and the ratio between middle span length and total length is better 
described by a normal distribution. Using a Latin-hypercube sampling (LHS) technique, 
these distributions are sampled to develop the geometric blocks. Block composition is 
chosen so that neither the influence of other parameters nor the importance of geometry 
are neglected. More details about geometric parameters, distributions, and structural- 
system configurations can be found elsewhere [155].
Generic finite-element (FE) models are generated in OpenSees [101] for each bridge class. 
The generic FE model shown in Fig. 7.1 is parameterized to enable variation in geome­
tric properties (e.g., total length or deck width) and component properties (e.g., isolator 
stiffness or concrete strength).
TYPICAL BRIDGE CHARACTERISTICS AND MODELING
Tableau 7.1 Geometric configurations of multi-span bridges conside­
red herein.







Block 1 3 100,98 13,04 6,72 0,30
Block 2 3 64,79 8,35 8,35 0,52
Block 3 3 54,61 23,43 9,78 0,36
Block 4 3 ■ 75,27 17,65 4,73 0,47
Block 5 3 45,93 10,72 3,77 0,46
Block 6 3 114,49 15,23 7,80 0,32
Block 7 3 67,96 11,80 6,15 0,43
Block 8 3 89,27 16,16 4,24 0,39







Block I 3 62,24 16,5 7,18 0,48
Block 2 3 31,22 20,94 12,92 0,46
Block 3 3 127,25 11,34 6,64 0,32
Block 4 3 133,68 9,93 8,56 0,30
Block 5 3 89,74 17,62 4,24 0,44
Block 6 3 69,53 8,96 9,96 0,36
Block 7 3 49,97 15,2 3,88 0,55
Block 8 3 105,89 13,52 5,38 0,40







Block 1 3 59,71 9,46 4,46 0,26
Block 2 3 79,67 10,13 9,81 0,31
Block 3 3 90,17 14,00 7,47 0,34
Block 4 3 46,75 13,51 3,57 0,45
Block 5 3 64,26 11,31 10,65 0,42
Block 6 3 25,90 7,91 2,72 0,49
Block 7 3 56,28 18,50 6,11 0,39
Block 8 3 95,72 15,46 5,35 0,35







Block 1 3 32,44 5,54 3,14 0,53
Block 2 3 54,29 15,64 7,64 0,26
Block 3 3 100,81 12,46 5,3 0,36
Block 4 3 103,92 8,41 5,19 0,33
Block 5 3 61,55 10,65 11,27 0,40
Block 6 3 73,4 10,32 9,51 0,45
Block 7 3 42,18 11,9 3,6 0,38
Block 8 3 66,29 15,19 6,83 0,50
* Ratio between middle span length and total length of the bridge
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The superstructure, comprising a deck and concrete-girders, is modeled with a single 
elastic beam-column element in the center of the deck cross section (Fig. 7.1a). The bridge 
superstructure is expected to remain essentially elastic during typical ground-motions for 
the region. The middle span is divided into 20 elements along the length with lumped mass ; 
each of the other two spans were divided into 10 elements. Their mechanical properties 
include the total cross-sectional area (A), Young’s modulus (£ ), shear modulus (G) and 
the moments of inertia around the three main directions (torsion, J, Iy and I z). In order 
to properly transfer forces in the transverse direction, rigid connections are considered at 
the abutments and bents.












(b) N onlinear b eam -co lum n  elem ent with uniaxial 
m ateria ls in  fiber sections
Figure 7.1 Three-dimensional analytical model of MSC concrete-girder bridges 
and beam-column elements.
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The bent beams and columns are modeled using nonlinear beam-column elements. These 
elements can be defined as force-based elements with spread plasticity [112]. As can be 
seen in Fig. 7.1b, the element cross section is divided into several fibers for which stress- 
strain relationships are defined. The fibers precisely delineate the regions of confined and 
unconfined concrete as well as the longitudinal steel reinforcing bars. Concrete material 
law with linear tension softening and Giuffre-Menegotto-Pinto steel material law with 
isotropic strain hardening are used to model the uniaxial material behavior in OpenSees 
(Fig. 7.1b). To determine the input parameters for the concrete material, the stress-strain 
relationship for confined and unconfined concrete was defined using the law presented by 
Cusson and Paultre [42]. Each column is divided into five nonlinear elements along their 
height. Seven Gauss-Lobatto integration points are used within each finite element in the 
plastic-hinge regions. The column diameters are defined such that bridge weight accounts 
for 10% of their axial capacity but are limited between 0.75 m and 2.5 m to avoid unrealistic 
dimensions.
Zero-length elements are used to model connections between the superstructure and bents 
or abutments, foundation, and impact elements. Fig. 7.2 presents the general modeling 
scheme. Pounding between decks or deck abutments are modeled using a bilinear element, 
which accounts for the energy dissipated during the contact, in series with a gap element 
based on Mutukhumar [109]. Analytical properties of shallow foundations are obtained 
using the frequency-independent spring-dashpot model of Clough and Penzien [37]. The 
soil-structure interaction effect is taken into account with the use of six compliance springs 
and dampers (for the six degrees of freedom) that are uncoupled from each other, according 
to the recommendations of CSA-S6-06 [26]. Lumped masses are applied in the center of 
the footing height ; rigid beams are used to account for their geometry. The behavior of the 
seat-type abutments is also incorporated into the model through the use of translational 
and rotational springs based on linear elastic half-space theory and their stiffnesses are 
determined based on the analytical model proposed by Wilson [165]. This analytical model 
accounts for the back-wall and backfill stiffnesses and spread footing in the longitudinal 
direction. The soil backfill and back wall in the longitudinal direction is represented by a 
simplified model [25] based on the analytical model developed by Shamsabadi et al. [142], 
The embankment and wing-wall stiffnesses are considered in the transverse direction.
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(a) E lastom eric -iso lation  bearings (b) Im pact model
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B ack  w all a n d  
b a c k f i l l  so il
Wing wall and 
embankment
Vertical, translational and 
rotation-footing stiffness
Vertical, translational and rotation 
footing stiffness with the mass
(d) Seat type ab u tm en t
(c) Bent shallow foundation
Figure 7.2 Bridge zero-length elements.
7.4 Retrofit using Natural-Rubber Seismic-isolator De­
vices
In this study, the seismic isolation bearings are modeled using a bilinear element (Fig. 7.2a) 
following Naeim and Kelly’s recommendations [110]. They are designed to obtain values 
ranging from 1.85 s to 2.5 s for the first two natural periods of vibration in the longitudinal 
and transverse directions for a mean displacement of 100 mm. This last value is estimated 
considering a median hazard spectrum (with ±  one standard deviation) compatible with 
eastern Canada and the range of periods of vibration presented above. The mechanical 
properties for the seismic-isolators were determined from a series of experimental tests 
on square bearings of different sizes and shape factors. The bearings were made of low- 
damping 55 hard natural rubber commonly used in eastern Canada. Table 7.2 provides the 
specimen characteristics and shape factors. Two different tests were used and are presented 
in Fig. 7.3. The small bearing test setup (Fig. 7.3a) was designed to test specimens made of 
two 100 mm long parallel small bearing samples at 0.5 Hz. Horizontal and axial forces were 
generated with two 100 kN dynamic actuators with a ±100 mm stroke. The large bearing 
test setup (Fig. 7.3b) was designed to test single square bearing samples with horizontal 
dimension varying from 250 mm to 600 mm. The horizontal shear force was generated with 
a 500 kN dynamic actuator having a ±250 mm stroke at 0.1 Hz for harmonic loading or
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500 mm for quasi-static tests in one direction. Axial compressive force was applied by an 
MTS press with capacity up to 13,000 kN.






















C2 100 6.0 6 1.6 5 36.0 4.17
C3 100 4.0 8 1.6 7 32.0 6.25
B1 300 12.0 15 3.0 14 180.0 6.25
B2 300 9.0 20 3.0 19 180.0 8.33
B3 300 6.0 30 3.0 29 180.0 12.5
A1 450 18.0 10 3.0 9 180.0 6.25
A2 450 13.5 13 3.0 12 175.5 8.33
The experimental results obtained for these isolators of different sizes and shape factors 
are used to account for the uncertainty in modeling seismic isolator properties for the 
development of fragility curves for retrofitted bridges. To account for the variability in 
mechanical properties, the values of shear modulus and damping for shear strains varying 
from 50% to 125% and for compressive stress varying from 5.0 MPa to 7.5 MPa are consi­
dered. Since the mechanical properties of elastomeric seismic isolation devices are directly 
affected by shear deformation, this range of values is considered to propagate the uncer­
tainty in the maximum deformation imposed by the GMTH series. In the case of service 
compression stress, this range of values is consistent with the values normally used in the 
practice, which vary from 5.0 MPa to 7.0 MPa [79]. The shear modulus and damping pa­
rameters obtained from the test results are plotted in form of histograms in Matlab® and 
a probability density function (PDF) is obtained using the maximum likelihood method 
to represent statistical variation in mechanical properties. Fig. 7.4 presents an example 
of the procedure applied to obtain damping variation. A lognormal PDF is representa­
tive of the experimental results for shear modulus and damping distributions. In the case 
of shear modulus (G), a lognormal PDF with G ~  LN(A =  —0.203 MPa, £ =  0.141) is 
adopted. The values of shear modulus, which controls the horizontal stiffness of seismic 
isolators, used in the analyses vary from 0.65 MPa to 1.03 MPa for a cumulative probabi­
lity distribution between 5% and 95%. For the damping variation (£), a lognormal PDF 
with Ç ~  LN(A =  1.956%, (  =  0.176) represent adequately the experimental results. In 
this case, the values of damping vary from 5.3% to 9.5% (cumulative probability distri­
bution between 5% to 95%). The range of values for shear modulus and damping vary 
from 0.65 to 1.30 times the mean value. Thus, this range is considered to account for 
changes in mechanical properties due to environmental effects, such as temperature and
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(a) Small bearing test setup
(c) Large bearing test setup
Figure 7.3 Experimental setups used 
limit state determination.
(b) Detail of specim en C3
(d) Detail of specim en A2
for material characterization tests and
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aging. The same properties in both the longitudinal and transverse directions are used 
for the isolator bearings. No correlation between shear modulus and damping are adopted 
for the range of values considered since these properties can be affected by axial stiffness, 
service compression stress and slenderness of the seismic isolation bearings. For abutment 
isolators, a keeper plate is considered in the transverse direction to reduce the demand 
applied on wing walls, as can be seen in Fig. 7.2a. Keeper-plate properties are adopted 
based on values presented by Padgett [119] for typical bridge retrofit details in the central 
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Figure 7.4 Experimental results for damping and PDF considered in analysis.
7.5 Ground-Motion Suite
The seismic response of each portfolio of retrofitted bridges in Quebec is evaluated using a 
suite of synthetic ground-motions developed by Atkinson [13] for eastern Canada site class
£~LN(X=1.956% , (= 0 .1 7 6 )
! i ; p
*M|
|  Range of values considered! r t
♦ .
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C of the NBCC [118] and compatible with a uniform hazard spectrum (UHS) having a 2% 
probability of exceedance in 50 years. This suite was generated based on the stochastic 
finite-fault method, using a seismological model of source, path, and site parameters. The 
ability of the fragility curve procedure to propagate inherent uncertainties such as the 
earthquake source, wave propagation, and soil conditions was conditioned by the ability 
of the suite to capture these aleatoric uncertainties.
The artificial records simulate magnitude 6.0 and 7.0 events, and two fault-distance ranges 
for each magnitude : M6 set 1 - 10 to 15 km ; M6 set 2 - 20 to 30 km; M7 set 1 - 15 to 
25 km ; and M7 set 2 - 50 to 100 km. The range of PGA for the entire ground-motion suite 
is from 0.1 to 1.25 g. From a total of 180 artificial ground-motions generated, a set of 120 
orthogonal components were selected and applied in longitudinal and transverse directions 
for each bridge model simultaneously.
7.6 Demand Estimates
The seismic demand for each retrofitted bridge class is assessed by constructing PSDMs 
for the response of critical bridge components. Potential nonlinear behavior of columns, 
abutment footings, abutment walls, and seismic-isolators are considered in the 3-D ana­
lytical models. The demand placed on each component varied according to bridge type 
when seismic isolation is considered as a retrofit measure. Fig. 7.5 presents a comparison 
of regression lines for column drift and abutment-footing deformation for the MSC and 
MSSS concrete-girder bridges and MSC and MSSS steel-girder bridges, respectively. This 
comparison of regression lines suggests the impact tha t isolation has on the median value 
of demand. As can be seen, the replacement of conventional elastomeric bearings (solid 
lines) with seismic isolators (dotted lines) increased the system flexibility, thus significantly 
reducing the column drift for concrete bridges (Fig. 7.5a). In the case of abutment-footing 
deformation in the transverse direction (Fig. 7.5b), the isolated MSC steel-girder bridges 
present lower initial demand for values of PGA up to 0.6 g. For values higher than 0.6 g, 
the demand placed on as-built models is smaller than those for the isolated models, sho­
wing the impact of the use of seismic isolators on the intercept (ln(a)) and the slope (b) 
of the regression model. For the isolated MSSS steel-girder models, the same tendency is 
observed with lower initial demand for values of PGA up to 0.74 g. In general, the use 
of seismic isolator increases the values of the logarithmic standard deviation {(3d\im ) of 
isolated bridges when compared to as-built bridges. Table 7.3 presents the PSDMs for all 
the isolated bridge models and their constitutive components. PSDM values for as-built 
models can be found elsewhere [157].
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Tableau 7.3 PSDM for the typical bridge classes in 
Quebec retrofitted with natural-rubber seismic isola­
tors.
Bridge Class Component ln(a) b 0 D \ I M
MSC concrete Column -5.84 0.79 0.86
Isolator, long -3.27 0.37 0.31
Isolator, tran -3.15 0.35 0.26
Abut back wall -5.39 1.45 1.21
Abut wing wall -4.46 2.09 1.17
Abut foot, long -10.10 0.09 0.39
Abut foot, tran -7.57 0.92 0.89
MSC steel Column -5.88 0.71 0.75
Isolator, long -3.17 0.34 0.32
Isolator, tran -3.13 0.37 0.31
Abut back wall -5.75 1.20 1.34
Abut wing wall -5.12 1.68 1.26
Abut foot, long -10.24 0.09 0.54
Abut foot, tran -7.76 0.85 1.00
MSSS concrete Column -6.76 0.65 1.06
Isolator, long -2.86 0.41 0.39
Isolator, tran -2.37 0.67 0.48
Abut back wall -5.95 1.27 1.15
Abut wing wall -4.96 1.84 1.10
Abut foot, long -10.16 0.30 0.45
Abut foot, tran -7.50 1.05 1.07
MSSS steel Column -6.52 0.80 1.01
Isolator, long -2.82 0.39 0.39
Isolator, tran -2.25 0.75 0.55
Abut back wall -6.12 1.12 1.15
Abut wing wall -5.47 1.71 0.98
Abut foot, long -10.74 0.25 0.52
Abut foot, tran -7.58 1.27 1.27
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Figure 7.5 PSDM regression comparison of median value of (a) column drift 
of concrete bridges and (b) abutment-footing deformation in the transverse di­
rection of steel bridges for as-built and isolated models.
7.7 Capacity Estimates
Performance levels or LS are defined for as-built and retrofitted configurations, corres­
ponding to various levels of damage to each bridge component. These limit states are 
associated with qualitative descriptions or functional interpretations of bridge damage 
such as slight, moderate, extensive, and complete, as presented in HAZUS [51]. In this 
study, the median values of the prescriptive LS used by Tavares et al. [157] are adopted 
for columns, abutment walls, and foundation footings of retrofitted bridge models in Que­
bec. Due to nonspecificity to a unique column configuration, the column drift values are 
adopted as damage measurements based on the study by Tavares et al. [154] in which 
the authors have used damage mechanics layered finite elements to  study typical column 
configuration in Quebec bridges. In the case of abutment walls and footing foundations, 
the first limit state is defined by the first yield, while the other limit states are defined 
based on the ultimate displacement of these components.
This study proposes the development of limit states for seismic isolators based on the 
results of critical-load tests performed on slender bearings. The derivation of limit states 
for the seismic isolators are based on the experimental results combined with FE analyses 
for three specimens : B l, B2 and B3 (see Table 7.2). Two specimens (C2 and C3) were 
used for shear failure test under a constant axial stress of 5.0 MPa. Two other specimens 
(A1 and A2) reached the capacity of the test machine. Shear failure tests conducted on 
the specimens C2 and C3 demonstrated that the failure of these specimens occurs for 
values of shear deformation greater than 300%, implicating tha t instability controls the 
capacity of the seismic isolators. Stability tests were performed on specimens B l and B2
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to determine the stability of these bearings at large shear strains. Experimental tests were 
based on the constant lateral-displaeement method and the critical load was determined 
by the procedure developed by Nagarajaiah and Ferrell [111], an approach used by other 
researchers [22, 28, 163]. The details and results of critical-load tests for specimens B l 
and B2 are presented in Fig. 7.6. Specimens B l and B2 are slender bearings with shape 
factors of 6.25 and 8.33, respectively. Using the results obtained for these slender bearings,
2-D half-space FE models were analyzed using ADINA® (Fig. 7.6c) and compared to 
the experimental results. The Neo-Hookean constitutive model with stiffening and four- 
node elements with constant pressure were used to represent the rubber elements. Since 
there is good agreement between the experimental and FE results (Fig. 7.6b), specimens 
representing bearings B l, B2, and B3 with a total rubber height equal to 108.0mm are 
modeled. These specimens corresponds to a bearing with slenderness factor (T r / B  =  0.36) 
in the range normally used for seismic isolation.
The bearing FE models cover a range of shape factors varying from 6 to 12.5. Using the 
results of the bearing analyses for critical compressive stress varying from 5.0 to 7.5 MPa 
(gray shaded area in Fig. 7.6b), critical displacements were determined in terms of shear 
deformation for seismic isolators. Finally, considering the range of service-level stress consi­
dered, the mean value of critical displacement causing bearing instability was determined 
to be 288 mm based on the FE analyses, which corresponds to 267% of shear strain. 
This value is considered as the complete damage state for natural-rubber seismic-isolator 
devices in Quebec. The specimens tested did not demonstrate any sign of intermediate 
damage prior to instability or shear failure, which occur at shear strains of around 300% 
for compressive axial stress of 5.0 MPa. Further investigations are needed to  determine 
if the yielding of internal steel shims can occur and lead to residual displacements for 
seismic-isolator devices. Table 7.4 presents the limit states for all components conside­
red for retrofitted bridges in terms of median (Sc)  and lognormal standard deviations or 
dispersion (Pc)- The dispersion values adopted in this study are the same adopted by Ta­
vares et al. [157] and increase as damage levels rise because of the difficulty in predicting 
component behavior near failure.
7.8 Fragility Results
Using the methodology presented earlier, fragility curves are developed on different compo­
nents for bridges in Quebec with seismic isolators as a retrofit measure with insights from 
test results of large scale bearings. The uncertainty definition of mechanical properties ba­
sed on experimental results brings more reliability on the uncertainty consideration for the
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Displacement (mm)
(b) Critical load comparison
(c) B2 108mm FE model
Figure 7.6 Critical load-test details and modélisation : (a) photograph of bea­
ring B2 during testing ; (b) comparison of critical load-test results ; (c) FE mesh 
for bearing B2 in the laterally deformed configuration.
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Tableau 7.4 Limit-state capacities for isolated bridges in Quebec.
Com ponent Slight Moderate Extensive Complete
Sc 0c 5c 0c Sc 0c 5c 0c
Column drift (%) 0.5 0.250 0.7 0.250 1.1 0.460 3.0 0.460
Abutment back-wall deformation (mm) 7.0 0.250 15.0 0.250 30.0 0.460 60.0 0.460
Abutment wing-wall deformation (mm) 7.0 0.250 15.0 0.250 30.0 0.460 60.0 0.460
Abutment footing, longitudinal (mm) 4.0 0.250 20.0 0.250 40.0 0.460 80.0 0.460
Abutment footing, transverse (mm) 4.0 0.250 20.0 0.250 40.0 0.460 80.0 0.460
*SI longitudinal, shear strain (%) - - - - - - 267.0 0.460
*SI transverse, shear strain(%) - - - - - - 267.0 0.460
*SI -  seismic isolator
development of fragility curves for isolated bridges. Table 7.5 presents the component fra­
gility for all bridge classes evaluated in this study. Fig. 7.7 presents a comparison between 
fragility curves of the as-built and isolated models for the controlling fragile components of 
the MSC steel and MSSS concrete bridges for slight and moderate damage states, respec­
tively. Also in this figure, fragility curves for columns of as-built and isolated bridges are 
presented, highlighting the efficiency of seismic isolators to reduce the fragility of this key 
component. The use of seismic isolators reduced the fragility of almost all components eva­
luated. The controlling fragile component for as-built models depends on bridge class and 
the damage state of interest [157]. The results of fragility for as-built bridges indicate that, 
for an event with peak ground acceleration level as high as 1.0 g, traffic restrictions or even 
closure of some bridges might be expected. In the case of isolated bridges, the controlling 
fragile component is the wing wall for all bridge classes. This is clearly an improvement in 
terms of bridge performance after an earthquake. Considering that key components such 
as columns and foundations would retain their functionality, bridge closure during shorter 
time and smaller costs of reconstruction are expected to restore the bridge integrity.
Based on the results from Tavares et al. [157], abutment footings do not represent a si­
gnificant vulnerability for any of the bridge classes. In the case of columns, significant 
reduction in vulnerability is observed for all bridge classes and damage states when iso­
lation is considered. Comparing the probability of slight damage for the columns in the 
MSC steel bridges presented in Fig. 7.7a for PGA equal to 1.0 g, the probability of excee- 
dance for this damage state is reduced from 39% to 22%. For moderate damage to the 
MSSS concrete bridges (Fig. 7.7b), the probability of damage state exceedance is reduced 
from 17% to less than 5%. The use of seismic isolators would eliminate the probability of 
damage state exceedance to the conventional elastomeric bearings presented by Tavares 
et al. [157] for as-built bridges. More importantly, replacing conventional elastomeric bea-
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Tableau 7.5 Component fragility curves for bridges in Quebec retrofitted with seismic isolators.
Bridge Class Component Slight Moderate Extensive Complete





Column 1.97 1.125 3.011 1.125 N/A - N/A -
Ab-LongW 1.341 0.853 2.266 0.853 N/A - N/A -
Ab-TranW 0.789 0.572 1.136 0.572 1.581 0.601 N/A -
Ab-LongF N/A - N/A - N/A - N/A -
Ab-TranF N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Long N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Tran N/A - N/A - N/A - N/A -
Column 2.254 1.109 3.611 1.109 N/A - N/A _
Ab-LongW 1.928 1.136 3.641 1.136 N/A - N/A -
Ab-TranW 1.103 0.764 1.736 0.764 2.622 0.798 N/A -
Ab-LongF N/A - N/A - N/A - N/A -
Ab-TranF N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Long N/A - N/A N/A - N/A -
Brg-Tran N/A - N/A - N/A - N/A -
Column N/A - N/A - N/A - N/A -
Ab-LongW 2.178 0.932 N/A - N/A - N/A -
Ab-TranW 0.997 0.613 1.51 0.613 2.202 0.648 N/A -
Ab-LongF N/A - N/A - N/A - N/A -
Ab-TranF N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Long N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Tran N/A - N/A - N/A - N/A -
Column N/A - N/A - N/A - N/A -
Ab-LongW 2.806 1.05 N/A - N/A - N/A -
Ab-TranW 1.347 0.594 2.103 0.594 N/A - N/A -
Ab-LongF N/A - N/A - N/A - N/A -
Ab-TranF N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Long N/A - N/A - N/A - N/A -
Brg-Tran N/A - N/A - N/A - N/A -





■— ?  0.6 
^0.5
jj ,
^  0 .4  
0 .3  
0.2 
0.1
A s-b u ilt
—  B e a r in g  - lo n g i tu d in a l
—  C o lu m n
Is o la te d
—  A b u t  w in g  w all
—  C o lu m n
0.0
0.0 0 .2 0.80 .4  0 .6
P G A  (g)
(a )  M S C  s t e e l  - L S s lig h t
• A s -b u i l t
■ - • A b u t  b a c k  w a ll
. “ ’- C o lu m n
Is o la te d
—  A b u t  w in g  w a ll
—  C o lu m n
1.0 0.0 0.2 0.80 .4  0 .6
P G A  (g)
(b )  M S S S  c o n c r e te  - L S  m o d e r a te
1.0
Figure 7.7 Comparison of the impact of seismic isolation on the component 
fragility curves for slight and moderate damages of MSC steel and MSSS concrete 
bridges.
rings with seismic isolators would likely reduce the risk of unseating or sliding off supports 
due to the convenient attachment between superstructure and infrastructure usually used 
with seismic-isolator devices.
Table 7.6 presents the parameters of the lognormal distributions characterizing the system 
fragility curves for isolated bridges in Quebec, using PGA as the intensity measure. The 
median and dispersion for the system fragility of as-built bridges are also presented in 
Table 7.6. As can be seen, the use of seismic isolation shifted the median PGA values 
significantly for the classes of MSC steel and MSSS concrete bridges from slight to extensive 
damage, thus reducing the system vulnerability for these bridge classes. The MSC concrete 
bridges evidenced a significant reduction in system vulnerability only for slight damage 
level. Only a small reduction in the system vulnerability is observed in the case of moderate 
and extensive damage. This smaller reduction can be explained by the fact tha t abutment 
wing walls governed the fragility of the isolated systems. Due to the relatively higher 
superstructure mass of this bridge class, more inertial loads would be transferred to these 
slender structures during an extreme event, so that significant damage could be expected 
even with the use of keeper plates to reduce the demand. In the case of MSSS steel 
bridges, the use of seismic isolators changed the controlling fragile component from the 
elastomeric bearings, in the case of as-built bridges [157], to the wing walls. This change 
in the controlling fragile component is responsible for higher median values for isolated 
MSSS steel bridges when compared to as-built MSSS steel bridges.
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Slight Moderate Extensive Complete
Med Disp Med Disp Med Disp Med Disp
MSC concrete 0.51 0.69 0.98 0.71 1.41 0.9 N/A
MSC steel 0.61 0.65 1.14 0.67 1.62 0.85 N/A
MSSS concrete 0.57 0.61 1.05 0.72 1.46 0.87 2.88 0.94
MSSS steel 1.07 1.00 3.06 1.17 N/A - N/A
Isolated
Slight Moderate Extensive Complete
Bridge class Med Disp Med Disp Med Disp Med Disp
MSC concrete 0.71 0.67 1.04 0.67 1.46 0.73 N/A
MSC steel 0.89 0.85 1.44 0.85 2.31 0.98 N/A
MSSS concrete 0.92 0.72 1.44 0.82 2.04 0.85 3.17 0.94
MSSS steel 1.20 0.75 1.88 0.79 2.34 0.83 N/A
Figs. 7.8 and 7.9 present the relative fragility of as-built and isolated models for concrete 
and steel bridge classes, respectively. For a PGA of 1 g, comparison between as-built and 
isolated bridges vulnerability to slight damage revealed tha t significant reduction in the 
probability of damage state exceedance can be expected. For the MSC concrete bridges, 
this probability is reduced from 83% for as-built models to less than 70% for isolated 
models. This reduction is even greater for the MSC steel and MSSS concrete bridges for 
which the probability of exceedance is reduced from 77% and 82%, respectively, to 55% 
for both bridge classes. Comparing as-built and isolated bridges vulnerability to extensive 
damage, the reductions in the probability of exceedance are from 35% to 30% for the MSC 
concrete bridges ; from 33% to 20% for the MSC steel bridges ; and 27% to 20% for the 
MSSS concrete bridges. The exception to this trend is the MSSS steel bridges, where a 
reduction from 47% to 40% is expected only for the slight damage state. Increasing the limit 
states, due to the higher demand placed on wing walls, higher values of the probability 
of exceedance are expected for isolated bridges in comparison to as-built bridges. The 
probability of moderate damage increases from 17% to 20% and from 10% to 15% for 
extensive damage state. The probability of complete damage for all bridge classes is less 
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Figure 7.8 Relative system vulnerability comparison for concrete bridge classes 
in Quebec.
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This paper presented the analytical development of fragility curves for typical bridge 
classes in Quebec retrofitted with natural-rubber seismic isolators, with an insight upon 
the uncertainty of mechanical properties of isolation devices based on experimental results. 
The methodology for assessing the fragility of isolated Quebec bridges included the use of
3-D analytical models subjected to a series of bidirectional GMTHs for eastern Canada. 
The contribution of multiple vulnerable components was included for estimating system 
fragility to assess the impact of isolation. Experimental results for square bearings of dif­
ferent sizes and shape factors were used to account for the uncertainty in the mechanical 
properties of seismic isolators. Lognormal distributions were found to be more representa­
tive of experimental results for the distribution of shear modulus and damping values of 
isolator bearings. Experimental results and finite-element analyses were used to determine 
the critical load of square bearings and establish the limit states for seismic isolators in 
terms of shear strain.
The intermediate analysis of component fragility offers insight into the impact of seismic 
isolation in the demand placed on various system components. Generally, the use of seismic 
isolators significantly reduced the demand placed on key elements, such as columns, in 
seismically-isolated bridges. It was found that component fragility of as-built models were 
governed by different components, depending on bridge class and limit states. For lower 
LSs, the fragility tended to be governed by conventional elastomeric bearings and columns, 
and by the abutment walls in the case of higher LSs. In the case of isolated bridges, the 
abutment wing wall was the component tha t governed fragility for all bridge classes and 
LSs. System-fragility curves were derived for isolated bridges using the correlation between 
component demands.
The use of seismic isolation significantly reduced system fragility for slight damage in 
the MSC and MSSS concrete and MSC steel bridges. For moderate and extensive limit 
states, the use of seismic isolation had less impact on system fragility for the MSC concrete 
bridges, but a considerable reduction in system fragility was found for the MSC steel and 
MSSS concrete bridge classes. The exception in this case was the MSSS steel bridges, 
where the use of seismic isolation had a positive impact on system fragility only for slight 
damage, and a negative impact for moderate and extensive damage. The higher flexibility 
caused by the use of seismic isolators has changed the controlling fragility component of 
as-built MSSS steel bridges, which was elastomeric bearings, to abutment wing walls in the 
case of isolated bridges. This flexibility increases considerably the demand placed on wing 
walls explaining the higher fragility found for isolated MSSS steel bridges when compared
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to as-built bridges. Since a retrofit measure with positive impact only in the slight damage 
state is not suitable, associated with the fact that MSSS steel bridges had lower fragility 
for all of the as-built bridge classes evaluated, highlight that interventions for this bridge 
class are not required. The main difference between system fragility for the as-built and 
isolated models is that, for the as-built bridges, a different component governed system 
fragility depending on the limit state. In the case of the isolated bridges, for all limit states, 
the abutment wing wall governed system fragility, protecting key components of the bridge 
system, such as columns and foundations. This would lead to less time to restore complete 
functionality of bridges and less probability of restrictions on traffic or bridge closures 
after an extreme event. These fragility curves could be improved if more field information 
and experimental results are collected on the individual responses of the various bridge 
components. The capacity limit states for seismic isolators could also be improved with 
additional experimental results.
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8.1 Sommaire et conclusions
Les résultats de recherches précédents ont démontré la vulnérabilité sismique des diffé­
rents portfolios de ponts typiques de la province du Québec en raison de leur âge et du 
manque de détails de dimensionnement sismique. Cette recherche propose l’utilisation des 
isolateurs sismiques comme technique de réhabilitation et l’évaluation de la vulnérabilité 
sismique pour les ponts isolés en utilisant les courbes de fragilité. Les appareils d’appui 
conventionnels en élastomère, habituellement utilisés au Québec, sont remplacés par des 
isolateurs sismiques en caoutchouc naturel et l’effet de cette réhabilitation est évalué au 
niveau des composantes structurales critiques du pont et du système au complet. Pour 
chaque classe qui représente statistiquement les ponts typiques de la région, des modèles 
analytiques ont été générés et soumis à une série de tremblements de terre artificiels avec 
un aléa sismique de risque uniforme de 2 % en 50 ans qui a été développé pour la région 
l’est du Canada. L’effet de l’isolation sismique a été évalué en faisant une comparaison de 
la réponse des modèles des ponts tels que construits et isolés.
Dans un premier temps, en utilisant des outils statistiques et les analyses de variance, 
une analyse de sensibilité a été menée pour identifier les paramètres à utiliser pour la 
modélisation des propriétés qui influencent le plus la réponse des composantes critiques 
des modèles des ponts isolés. Les résultats de cette analyse ont démontré que la variation 
de certains paramètres avait une influence limitée au niveau local sur la réponse d ’une 
seule composante. Par exemple, la variation de la résistance du béton a un impact li­
mité seulement sur la réponse des colonnes mais n ’a pas d ’effet sur la réponse des autres 
composantes du système. Cela implique que la considération de la variation des proprié­
tés de certains paramètres n ’a pas d ’influence significative sur la réponse du portefeuille 
des ponts réhabilités et une valeur fixe peut être adoptée pour ces paramètres lors de la 
génération des courbes de fragilité pour les ponts réhabilités. Les analyses démontrent 
aussi que les paramètres qui influencent le plus la réponse des différentes classes évaluées 
sont la rigidité effective des isolateurs sismiques, la rigidité initiale passive et active des 
culées et les écarts au niveau des culées. Cette étude de sensibilité apporte une meilleure 
compréhension des effets de l’isolation sismique dans la modélisation des propriétés des
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différentes classes des ponts routiers au Québec et donne l’indication des paramètres dont 
la variation des propriétés doit être considérée lors des analyses de vulnérabilité sismique 
pour les ponts isolés.
De façon à vérifier la réponse typique des différentes composantes du système et vérifier 
de quelle façon l’utilisation des isolateurs sismiques peut influencer le comportement de 
ces composantes, une analyse déterministe a été conduite pour les ponts en béton continu 
(MSC) et simplement appuyé (MSSS) en utilisant une configuration moyenne des proprié­
tés. Ces deux classes de ponts représentent plus de 46 % du portefeuille des ponts routiers 
au Québec et les réponses des structures telles que construites et isolées ont été compa­
rées. Les analyses ont démontré qu’il existe une grande variabilité dans la réponse des 
différentes composantes des ponts due à la variabilité du contenu fréquentiel des tremble­
ments de terre. Le choix d ’une série de séismes représentative du risque de la région est 
essentiel pour l’évaluation du risque sismique. Les résultats révèlent qu’il existe un risque 
significatif de dommage pour les colonnes, par exemple, la perte d ’enrobage et par la suite 
la défaillance au niveau des chevauchements d ’armature situés à la base des colonnes pour 
les deux types de ponts. L’utilisation des isolateurs sismiques réduit de façon significative 
le niveau de dommage prévu pour les colonnes des ponts évalués.
L’utilisation des modèles en trois dimensions a démontré l’importance de la considération 
de la flexibilité du pilier, de la variation de la masse et de la variabilité du contenu fré­
quentiel des tremblements de terre lors des analyses des ponts isolés dans l’est du Canada. 
Cette conclusion s’applique surtout pour la direction longitudinale des ponts, souvent la 
plus flexible, pour laquelle l’efficacité des isolateurs sismiques peut être affectée à cause 
de l’amplification dynamique dans les piliers à colonnes multiples ayant une masse signi­
ficative. Le niveau de dommage prévu pour les semelles de fondation des culées n ’est pas 
significatif pour les modèles tels que construits et l’utilisation des isolateurs sismiques ré­
duit encore plus ce risque de dommage. L’utilisation des isolateurs sismiques diminue le 
risque de dommage pour certaines composantes. Cependant, en raison de leur application 
à des modèles de ponts qui n ’ont pas été conçus avec les écarts nécessaires prescrits dans les 
codes, il y a une augmentation du niveau de dommage prévu pour d’autres composantes. 
C’est le cas des murs arrières et en ailes des culées, dont la demande en déformation aug­
mente significativement pour les ponts isolés en comparaison des ponts tels que construits. 
Cette augmentation est due à de plus grands déplacements au niveau de la superstructure 
des ponts isolés. L’augmentation du déplacement de la superstructure augmente le niveau 
de déformation dans les murs des culées, augmentant ainsi le risque de dommage prévu.
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Cela souligne davantage l’importance de la considération des dégagements de projet dans 
le cas des ponts isolés.
La réalisation des essais expérimentaux sur des échantillons carrés de différentes dimensions 
et de différents facteurs de forme a permis la considération d’incertitudes sur les propriétés 
mécaniques des isolateurs sismiques. En utilisant les résultats expérimentaux des différents 
échantillons pour une plage de déformation en cisaillement variant de 50 % à 125 % et pour 
des valeurs de pression de service variant entre 5,0 et 7,5 MPa, des fonctions de densité de 
probabilité ont été définies de façon à couvrir la variabilité des propriétés due à différents 
phénomènes comme la variation de la pression, de la déformation en cisaillement, les effets 
de l’environnement (température, par exemple), le vieillissement, etc. Les distributions log 
normales ont été les plus représentatives des résultats expérimentaux pour la variation du 
module de cisaillement et du taux d’amortissement des isolateurs sismiques. À partir de ces 
distributions, différents échantillons ont été créés en utilisant la méthode d ’échantillonnage 
hyper cube latine et ils ont été utilisés pour la génération des courbes de fragilité pour les 
ponts réhabilités au Québec.
Des essais de déchirement en cisaillement et de stabilité ont été réalisés visant à détermi­
ner la capacité ultime en cisaillement des isolateurs sismiques dans la plage de pression de 
service habituellement utilisée. La réalisation de ces deux types d ’essais a permis la vérifi­
cation des indices d’endommagement des échantillons à différents niveaux de déformation 
en cisaillement. De plus, ils ont permis de vérifier qu’avant la déchirure, les isolateurs 
sismiques peuvent être sujets à l’instabilité, phénomène qui est responsable de la perte 
de capacité de rappel en cisaillement et qui doit être évité lors d ’un événement extrême 
comme les tremblements de terre. Étant donné le facteur d ’élancement moyennement élevé 
des échantillons étudiés, une modélisation par éléments finis pour des échantillons avec un 
facteur d’élancement de 0,36 a été utilisée pour la détermination de la charge axiale critique 
et du déplacement critique correspondant. Les résultats de la modélisation ont démontré 
que l’instabilité contrôle la capacité ultime en cisaillement des isolateurs sismiques et une 
valeur moyenne de 267 % de déformation en cisaillement a  été adoptée comme état limite 
ultime des isolateurs sismiques. Cette valeur a été la seule valeur d ’état limite utilisée 
pour les isolateurs sismiques dans cette étude puisque les échantillons étudiés n ’ont dé­
montré expérimentalement aucun signe de dommage intermédiaire avant l’instabilité ou 
la déchirure en cisaillement. Finalement, la réalisation des essais expérimentaux a per­
mis l’augmentation de la connaissance et l’obtention des propriétés mécaniques pour un 
matériau existant dans la région.
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Pour générer les courbes de fragilité pour les ponts réhabilités, des méthodes probabi- 
listes ont été utilisées de façon à considérer différentes sources d’incertitudes associées aux 
tremblements de terre, aux variations de géométrie pour chaque classe de pont et aux 
variations des propriétés pour les paramètres significatifs. Étant donné l’augmentation de 
la demande en déformation au niveau des murs en ailes qui a été observée lors des analyses 
déterministes avec la configuration moyenne des ponts en béton armé, une plaque de rete­
nue latérale a été considérée en parallèle avec les isolateurs sismiques au niveau des culées 
dans la direction transversale. Les valeurs de propriétés de ces plaques ont été adoptées 
en se basant sur les détails de réhabilitation typiques utilisés dans les régions du centre 
et du sud-est des États-Unis. Des modèles probabilistes de demande sismique (PSDM) 
ont été développés pour chacune des composantes critiques des ponts isolés. Ces modèles 
décrivent la demande sismique associée aux différentes composantes de ponts typiques du 
Québec après la réhabilitation. En utilisant la convolution de la demande sismique des 
différentes composantes, un modèle probabiliste de demande sismique conjointe (jPSDM) 
a été développé pour chaque classe de pont. Ces modèles caractérisent l’effet de l’utilisa­
tion de l’isolation sismique comme méthode de réhabilitation sur la réponse des différentes 
composantes du pont. Finalement, les contributions de plusieurs composantes ont été com­
binées pour l’estimation de la fragilité du pont au complet. Après la détermination de la 
capacité de chaque composante, qui est décrite par les différents états limites de capacité, 
les courbes de fragilité ont été générées au niveau des composantes et au niveau du système 
au complet.
Les analyses intermédiaires sur la fragilité de chaque composante démontrent que l’utili­
sation des isolateurs sismiques réduit significativement la demande dans les éléments clés 
du pont, comme les poteaux. Selon les résultats de Tavares et al. [157], la composante ou 
les composantes les plus fragiles, qui contrôlent la fragilité du système pour les modèles 
tels que construits, varie dépendamment de la classe de ponts et de l’état limite. Dans le 
cas des ponts isolés, la composante la plus fragile est le mur en ailes pour toutes les classes 
de pont et les différents états limites. Le fait de concentrer la fragilité du système sur les 
murs en aile, protégeant ainsi les composantes clés du système comme les poteaux et les 
fondations, permet de réduire le temps nécessaire pour rétablir la fonctionnalité complète 
du pont. Par conséquent, les restrictions du trafic routier ou la fermeture du pont après 
un événement extrême seront également réduites. L’utilisation des isolateurs sismiques éli­
mine les risques de dommage sur les appareils d’appui conventionnels présenté dans l’étude 
sur les ponts tels que construits. De plus, le remplacement des appareils d ’appui conven­
tionnels en élastomère par les isolateurs sismiques réduit les risques de décollement ou de 
glissement en dehors des appuis en raison de l’ancrage convenable entre la superstructure
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et les fondations assuré par les dispositifs d ’isolation, éliminant ainsi la fragilité de cette 
composante lors des analyses de fragilité.
Les courbes de fragilité pour le système au complet ont été générées en utilisant la mé­
thode de Monte-Carlo et la convolution de la demande sismique des différentes compo­
santes. Cette convolution se traduit par une analyse d ’un système en série pour l’analyse 
de défaillance au niveau du pont. L’approche en série au niveau du système suppose que 
si au moins une des composantes du pont atteint un certain niveau de dommage, le pont 
au complet atteint ce même niveau de dommage. Les résultats de l’analyse de fragilité 
pour les ponts au complet démontrent que l’utilisation des isolateurs sismiques réduit si­
gnificativement la fragilité du système pour les ponts continus avec poutre en béton armé 
(MSC concrete) et en acier (MSC steel) et pour les ponts simplement appuyés avec poutre 
en béton armé (MSSS concrete) dans l’état limite d’endommagement léger. Pour les états 
limites de dommage modéré et sévère, une réduction considérable de la probabilité de dom­
mages a été observée pour les ponts de type MSC steel et MSSS concrete. Dans le cas des 
ponts du type MSC concrete, une réduction moindre de la probabilité d ’endommagement 
a été observée. Cela est dû aux plus grandes forces d’inertie qui sont appliquées au niveau 
des murs en ailes pour cette classe de pont, augmentant ainsi la probabilité de dommages 
significatifs sur ces composantes lors d’un événement extrême. Pour les ponts du type 
MSSS steel, la comparaison de la fragilité du système pour les ponts tels que construits 
et isolés démontre que l’utilisation des isolateurs sismiques résulte en une réduction de 
la probabilité des dommages seulement pour l’état limite léger d’endommagement. Pour 
les autres états limites, il y a une augmentation de la fragilité du système avec l’utilisa­
tion des isolateurs sismiques. Les analyses réalisées par Tavares et al. [157] ont démontré 
que cette classe de ponts possède la plus faible fragilité parmi toutes les classes de ponts 
tels que construits pour tous les états limites. L’augmentation de la fragilité du système 
après la réhabilitation démontre un effet négatif de l’isolation sismique pour cette classe 
de ponts et donc que des interventions ne sont pas nécessaires dans ce cas. Les résultats 
de cette recherche pourraient être améliorés si plus d ’information était disponible sur la 
réponse des différentes composantes du pont. La détermination de différents états limites 
de capacité pour les isolateurs sismiques peut aussi être améliorée avec plus des résultats 
expérimentaux.
8.2 Recommandations pour les travaux futurs
Les travaux de cette recherche pourraient être complétés par des études supplémentaires 
sur les sujets suivants :
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-  Des études expérimentales complémentaires sur la charge critique des isolateurs sis­
miques devraient être menées en faisant varier un paramètre géométrique à la fois, 
comme la le facteur de forme ou le facteur d ’élancement des échantillons. Cela aidera à 
une meilleure compréhension et à l’augmentation de la connaissance sur la variation de 
la charge critique de façon expérimentale sur différents spécimens.
-  Des études expérimentales sur la capacité des appareils d ’appui conventionnels en élas- 
tomère pourraient être réalisés. Cette étude serait importante dans la mesure où les 
appareils d ’appui en élastomère possèdent un potentiel d ’isolation sismique, mais qui 
est réduit à cause du manque d’ancrage convenable entre la superstructure et les fon­
dations du pont et des faibles valeurs de facteur de forme souvent utilisées lors du 
dimensionnement de ces dispositifs. La détermination de leurs limites d ’utilisation peut 
être utilisée pour améliorer les études d ’évaluation du risque sismique des ponts tels que 
construits.
-  Des modèles analytiques des isolateurs sismiques pourraient être calibrés à partir des 
résultats expérimentaux. À partir de ces modèles, l’état de contraintes internes du ma­
tériau peut être déterminé en fonction de la déformation en cisaillement du caoutchouc. 
Cela pourrait améliorer la détermination des états limites de capacité des isolateurs sis­
miques à partir de la détermination des contraintes de plastification des plaques d ’acier 
de renforcement et de la détermination de la contrainte limite de cisaillement sur le 
caoutchouc, par exemple.
-  L’effet de la technique d ’isolation sur la fragilité sismique des ponts devrait être vérifié 
en faisant varier le nombre de travées pour les différentes classes de ponts ;
-  La fragilité sismique des ponts tels que construits et isolés pourrait être évaluée pour 
d’autres systèmes constructifs qui n ’ont pas été couverts par cette étude, comme les 
ponts en bois, les ponts avec piliers à colonnes multiples carrés, les ponts à pilier en 
béquille ou les ponts à piler en fût, par exemple.
-  Cette étude a proposé la réhabilitation des ponts typiques en utilisant la technique 
d’isolation sismique avec l’utilisation des isolateurs sismiques en caoutchouc naturel. 
D’autres techniques de réhabilitation peuvent encore être étudiées pour le réseau des 
ponts québécois, comme : le renforcement des poteaux avec un chemisement en acier 
ou en fibres de carbone, l’utilisation d ’autres dispositifs d’isolation sismique comme les 
pendules à friction ou les isolateurs à grand taux d ’amortissement, l’utilisation des câbles 
de retenue dans la direction longitudinale du pont, l’utilisation de clés de cisaillement
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dans la direction transversale du pont, l’adoption d’un système de retenue pour les 
appareils d ’appui conventionnels, et l’utilisation d’amortisseurs externes en parallèle 
avec les appareils d ’appui ou les isolateurs sismiques en caoutchouc naturel de façon à 
diminuer le mouvement de la superstructure.
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A N N E X E  A 
Annexe 1
A .l Résultats expérimentaux
207
Tableau A .l Résultats expérimentaux pour l’échantillon Al.
Échantillon A l
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPa) Pression (MPa)
7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0 7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0
5 2,63 1,72 1,57 - 5 7,31 10,22 11,04 -
10 1,96 - 1,47 1,32 - 10 7,06 8,81 9,60 -
15 1,70 1,34 1,20 - 15 6,52 8,04 8,84 -
20 1,54 1,26 1,14 - 20 6,01 7,35 8,21 -
25 1,43 1,20 1,09 - 25 5,56 6,84 7,77 -
50 1,19 1,03 0,95 - 50 4,38 5,41 6,55 -
75 1,09 0,99 0,93 - 75 3,74 4,49 5,59 -
100 1,05 1,01 0,97 - 100 3,37 3,81 4,83 -
125 - - - 125 - - -
* Propriétés vierges
1 Propriétés déformées
Tableau A.2 Résultats expérimentaux pour l’échantillon A2.
Échantillon A2
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPa) Pression (MPa)
7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0 7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0
5 2,57 1,73 1,66 1,52 1,44 1,38 5 7,31 10,15 10,55 11,51 13,50 14,22
10 1,91 1,49 1,43 1,30 1,26 1,11 10 7,51 8,53 9,01 9,96 10,89 12,85
15 1,65 1,35 1,32 1,19 1,13 1,00 15 6,63 7,60 8,01 8,89 10,03 11,88
20 1,49 1,27 1,23 1,13 1,05 0,94 20 6,07 6,85 7,29 8,11 9,29 11,15
25 1,39 1,21 1,18 1,08 1,00 0,89 25 5,62 6,27 6,72 7,59 8,72 10,87
50 1,15 1,03 1,01 0,94 0,87 0,78 50 4,39 4,76 5,17 6,22 7,67 9,83
75 1,06 0,97 0,96 0,89 0,83 0,78 75 3,73 3,90 4,29 5,51 6,73 8,38
100 1,02 0,99 0,98 0,89 0,84 0,79 100 3,35 3,23 3,67 4,90 6,09 7,73













Tableau A.3 Résultats expérimentaux pour l’échantillon Bl.
Échantillon B l
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPa) Pression (MPa)
7 (%) 0.0 2.5* 2.5f 5.0 7.5 10.0 7 (%) 0.0 2.5* 2.5f 5.0 7.5 10.0
5 1,62 2,14 1,60 1,51 1,16 5 9,85 9,08 9,74 10,66 13,75
10 1,41 1,73 1,34 1,23 0,95 10 8,08 8,38 8,93 9,93 13,29 -
15 1,29 1,53 1,24 1,10 0,85 15 7,21 7,76 8,23 9,50 13,17 -
20 1,21 1,40 1,16 1,02 0,77 20 6,56 7,29 7,64 9,21 13,32
25 1,15 1,31 1,11 0,96 0,71 25 6,09 6,84 7,19 8,99 13,42
50 0,99 1,10 0,94 0,80 0,58 50 4,84 5,84 6,16 8,54 14,15
75 0,92 1,01 0,87 0,73 0,53 75 4,17 5,28 5,66 8,44 14,54
100 0,89 0,96 0,84 0,69 0,49 - 100 3,69 5,17 5,48 8,89 16,49
125 0,93 0,91 0,87 0,65 0,39 125 3,32 5,74 5,78 10,81 27,48
* Propriétés vierges
î Propriétés déformées
Tableau A.4 Résultats expérimentaux pour l’échantillon B2.
Échantillon B2
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
7 (%) 0.0*
Pression (MPa) 
0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0 7 (%) 0.0* 0.0f
Pression (MPa) 
2.5 5.0 7.5 10.0
5 2,45 1,72 1,65 1,59 1,37 1,19 5 7,40 9,46 9,59 9,88 11,87 16,03
10 1,90 1,50 1,43 1,33 1,13 0,95 10 6,82 7,82 8,19 8,84 10,99 14,64
15 1,67 1,37 1,31 1,22 1,02 0,86 15 6,31 7,03 7,49 8,23 10,50 13,89
20 1,54 1,29 1,23 1,14 0,96 0,79 20 5,81 6,38 6,88 7,76 10,11 13,65
25 1,44 1,23 1,18 1,09 0,92 0,74 25 5,39 5,93 6,41 7,41 9,77 13,60
50 1,20 1,05 1,01 0,93 0,78 0,61 50 4,33 4,75 5,28 6,48 9,23 14,32
75 1,11 0,98 0,94 0,86 0,72 0,56 75 3,78 4,10 4,66 6,04 9,08 14,43
100 1,06 0,96 0,91 0,82 0,67 0,49 100 3,45 3,63 4,35 6,00 9,41 16,20













Tableau A.5 Résultats expérimentaux pour l’échantillon B3.
Échantillon B3
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPa) Pression (MPa)
7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0 7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 10.0
5 2,29 - 1,69 1,73 1,50 1,42 5 8,62 - 8,52 9,37 11,27 11,50
10 1,84 - 1,44 1,45 1,29 1,18 10 7,56 - 8,11 8,94 9,70 10,67
15 1,65 - 1,34 1,33 1,17 1,06 15 6,74 - 7,36 8,14 9,10 10,34
20 1,52 - 1,25 1,23 1,11 1,00 20 6,12 - 6,88 7,68 8,57 9,96
25 1,43 - 1,18 1,17 1,05 0,95 25 5,58 - 6,44 7,20 8,19 9,64
50 1,19 - 1,00 0,98 0,89 0,80 50 4,46 5,31 6,03 7,13 9,12
75 1,09 - 0,91 0,89 0,81 0,72 75 3,85 - 4,64 5,43 6,75 8,70
100 1,05 - 0,89 0,85 0,76 0,66 100 3,50 - 4,20 5,19 6,66 9,07
125 1,00 - - - - - 125 3,58 - - - - -
* Propriétés vierges
* Propriétés déformées
Tableau A.6 Résultats expérimentaux pour l’échantillon C l.
Échantillon C l
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPt0 Pression (MPa)
7 (%) 0.0* O.Of 2.5 5.0 7.5 9.0 7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 9.0
5 1,67 1,40 1,31 1,27 1,27 1,32 5 10,16 10,13 9,56 10,16 11,15 12,04
10 1,39 1,21 1,13 1,08 1,08 1,11 10 9,27 9,20 9,44 10,09 11,14 12,09
15 1,26 1,11 1,03 0,98 0,97 1,00 15 8,49 8,35 8,94 9,92 11,17 12,33
20 1,16 1,04 0,97 0,91 0,89 0,91 20 7,83 7,75 8,62 9,79 11,27 12,61
25 1,10 0,99 0,91 0,85 0,83 0,84 25 7,37 7,31 8,33 9,75 11,46 12,86
50 0,93 0,84 0,79 0,72 0,67 0,65 50 6,03 6,05 7,62 9,63 12,16 14,65
75 0,86 0,78 0,74 0,68 0,64 0,60 75 5,19 5,32 6,84 8,75 11,21 13,80
100 0,83 0,75 0,72 0,69 0,64 0,62 100 4,58 4,79 6,12 7,77 9,91 12,08
125 0,82 0,74 0,73 0,71 0,68 0,66 125 4,22 4,42 5,57 6,87 8,63 10,43
150 0,81 0,79 0,76 0,74 0,72 0,70 150 4,09 3,92 5,16 6,18 7,67 9,05














Tableau A.7 Résultats expérimentaux pour l’échantillon C2.
Échantillon C2
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPa) Pression (MPa)
7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 9.0 7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 9.0
5 1,97 1,38 1,33 1,21 1,16 1,10 5 8,91 10,92 10,59 10,71 11,26 12,26
10 1,54 1,21 1,15 1,04 0,99 0,94 10 9,01 9,92 9,99 10,52 11,41 12,42
15 1,34 1,10 1,04 0,93 0,88 0,83 15 8,48 9,03 9,37 10,27 11,36 12,60
20 1,23 1,03 0,97 0,87 0,81 0,75 20 8,04 8,39 8,96 10,13 11,68 13,30
25 1,14 0,98 0,92 0,82 0,76 0,70 25 7,57 7,91 8,65 10,04 11,77 13,48
50 0,95 0,83 0,78 0,70 0,62 0,56 50 6,35 6,60 7,78 9,51 11,86 14,32
75 0,86 0,75 0,73 0,66 0,59 0,53 75 5,55 5,82 6,97 8,60 10,89 13,41
100 0,81 0,72 0,70 0,66 0,60 0,55 100 5,00 5,22 6,27 7,68 9,66 11,80
125 0,79 0,72 0,70 0,67 0,63 0,58 125 4,58 4,72 5,61 6,80 8,43 10,17
150 0,78 0,76 0,74 0,70 0,66 0,63 150 4,25 4,13 5,04 6,13 7,55 8,86
* Propriétés vierges
t Propriétés déformées
Tableau A.8 Résultats expérimentaux pour l’échantillon C3.
É chantillon C3
Module de cisaillement (MPa) Taux d’amortissement (%)
Pression (MPa) Pression (MPa)
7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 9.0 7 (%) 0.0* 0.0f 2.5 5.0 7.5 9.0
5 1,95 1,48 1,45 1,30 1,28 1,18 5 8,89 10,25 10,09 10,27 10,51 10,85
10 1,55 1,27 1,24 1,14 1,07 1,00 10 8,68 9,34 9,51 9,74 10,31 10,68
15 1,37 1,16 1,13 1,04 0,97 0,91 15 8,21 8,55 8,86 9,27 10,02 10,49
20 1,26 1,08 1,05 0,97 0,91 0,85 20 7,73 7,91 8,35 8,92 9,72 10,42
25 1,17 1,03 1,00 0,91 0,85 0,80 25 7,25 7,47 7,95 8,71 9,84 10,65
50 0,98 0,88 0,86 0,79 0,73 0,68 50 6,04 6,20 6,95 7,94 9,16 10,21
75 0,90 0,81 0,79 0,74 0,70 0,65 75 5,27 5,48 6,13 7,05 8,17 9,20
100 0,86 0,77 0,76 0,73 0,70 0,66 100 4,74 4,98 5,51 6,26 7,22 8,09
125 0,85 0,77 0,77 0,75 0,72 0,69 125 4,37 4,62 4,92 5,53 6,31 7,01
150 0,84 0,82 0,81 0,78 0,76 0,75 150 4,22 3,92 4,38 4,93 5,55 6,06
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